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ΠΡΟΛΟΓΟΣ 
 
Από τη στιγμή που ο άνθρωπος, παρατηρώντας τη φύση, ανακάλυψε έναν τρόπο 
να διασχίζει με ασφάλεια διάφορα φυσικά εμπόδια, όπως π.χ. ρυάκια, χαράδρες 
κλπ, η γέννηση της γεφυροποιίας έγινε πραγματικότητα. Οι τυχαία πεσμένοι 
κορμοί δένδρων πάνω από μικρά ποτάμια, τα φυσικά πέτρινα τόξα, αλλά και οι 
«κλιματσίδες» που συνέδεαν τις δυο μεριές ενός φυσικού εμποδίου, ήταν οι 
πρώτες παρατηρήσεις του, τις οποίες, επιμελώς αντιγράφοντας και με φαντασία 
τροποποιώντας, κατάφερε να προσαρμόσει στις δικές του ανάγκες. Πέρασαν 
βέβαια πολλά χρόνια, μέχρι τη στιγμή που εγκαταλείποντας τα φυσικά υλικά 
(λίθος, ξύλο), αρχίζει να χρησιμοποιεί κράματα σιδήρου (αρχές 19ου αιώνα) αλλά 
και οπλισμένο σκυρόδεμα (αρχές 20ου αιώνα), οπότε ανοίγονται πλέον νέοι 
ορίζοντες στη γεφυροποιία. Ο συνδυασμός και η συνεργασία των δύο αυτών 
υλικών (χάλυβας, σκυρόδεμα), έδωσε τη δυνατότητα για ζεύξη μικρών αλλά και 
μεγάλων ανοιγμάτων χωρίς ενδιάμεση υποστύλωση, ενώ απ’ την άλλη μεριά η 
αισθητική αναζήτηση μπήκε σε νέα φάση, και αναπτύχθηκε μεγάλη ποικιλία 
μορφών. 
 
Οι γέφυρες γενικά, θεωρούνται από τις πλέον εντυπωσιακές κατασκευές μεταξύ 
των έργων περιοχής Μηχανικού, έχουν όμως παράλληλα και πολλές ιδιομορφίες 
και λεπτά σημεία στην ανάλυση, τη διαστασιολόγηση και την ανέγερση τους, 
γεγονός που καθιστά απαραίτητες κάποιες ιδιαίτερες γνώσεις γι’ αυτούς που 
ασχολούνται με το αντικείμενο αυτό. 
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ΕΙΣΑΓΩΓΗ 
 

1. Ιστορική αναδρομή 
 
Η συστηματική χρησιμοποίηση των κραμάτων του σιδήρου στην κατασκευή 
σιδηρών γεφυρών, στις οποίες το κυρίως φέρον σύστημα συντίθεται από σιδηρά 
στοιχεία, άρχισε περί το τέλος του 18ου αιώνα, όπου τοποθετείται και η έναρξη της 
πλέον αξιόλογης περιόδου της γεφυροποιίας. Με δεδομένα τα πολλαπλά 
πλεονεκτήματα του υλικού αυτού στις διάφορες μορφές του(χυτοσίδηρος, 
πολτοπαγής ή ρευστοπαγής σίδηρος, χάλυβες υψηλής αντοχής), έναντι των μέχρι 
τότε εν χρήσει φυσικών υλικών (λίθος και ξύλο), διανοίγονται πλέον νέοι 
ορίζοντες για την γεφυροποιία, η οποία καλείται να παρακολουθήσει την πρόοδο 
των μέσων συγκοινωνίας και της τεχνολογίας, αλλά και τις διαρκώς αυξανόμενες 
απαιτήσεις του ανθρώπου (μετακινήσεις, διακίνηση αγαθών κλπ). Παράλληλα και 
σταδιακά εγκαταλείπεται ο εμπειρισμός και παραχωρεί τη θέση του στην 
ασφαλέστερη και ακριβέστερη ανάλυση μέσω γραφικών στην αρχή και 
αναλυτικών στη συνέχεια μεθόδων υπολογισμού. Οι μέθοδοι κατασκευής και 
ανέγερσης, μέρα με τη μέρα βελτιώνονται, ενώ η επαναστατική εξέλιξη της 
βιομηχανίας του σιδήρου δίνει τη δυνατότητα μαζικής παραγωγής του 
απαραίτητου υλικού, σε ποιότητες συνεχώς βελτιούμενες. Γίνεται μ’ αυτό τον 
τρόπο δυνατή η ζεύξη όλο και μεγαλύτερων ανοιγμάτων χωρίς μεσολάβηση 
ενδιάμεσων στηρίξεων, με αποκορύφωμα τη κρεμαστή γέφυρα Akashi-
kaikyo(Ιαπωνία 1998), που έχει σήμερα το μεγαλύτερο ελεύθερο άνοιγμα μεταξύ 
των πυλώνων (1990m), ενώ σύμφωνα με τις εκτιμήσεις των ειδικών, υπάρχει η 
δυνατότητα μελλοντικά το ελεύθερο άνοιγμα να φθάσει και να ξεπεράσει τα 
3000m. 
 
Από την άλλη μεριά, η εμφάνιση του σκυροδέματος (απλού, οπλισμένου και στη 
συνέχεια προεντεταμένου) στις αρχές του 20ου αιώνα, προκάλεσε μεν τον 
οικονομικό ανταγωνισμό των δύο αυτών υλικών, συντέλεσε όμως στην εξεύρεση 
της τεχνικά αρτιότερης και της οικονομικά βέλτιστης λύσης στα προβλήματα της 
γεφυροποιίας, με αποκορύφωμα την ανάπτυξη κατά τις τελευταίες δεκαετίες των 
σύμμικτων κατασκευών, όπου η συνεργασία των δύο υλικών οδηγεί στην 
αξιοποίηση των αποτελεσμάτων τους κατά τον καλύτερο δυνατό τρόπο. 
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Στη συνέχεια, δίνονται ορισμένα χαρακτηριστικά παραδείγματα σιδηρών γεφυρών, 
από την πρώτη τους εμφάνιση μέχρι σήμερα. 
 
Η πρώτη στον κόσμο σιδηρά οδική γέφυρα κατασκευάστηκε από χυτοσίδηρο στον 
ποταμό Severn της Αγγλίας (1776-1779). Αποτελείται από πέντε τοξωτούς 
κύριους φορείς, με άνοιγμα 30,50m, ύψος τόξου 12m και πλάτος γέφυρας 7,30m. 
    

 
 
 
  
Στην Αγγλία κατασκευάστηκε και η πρώτη στον κόσμο σιδηροδρομική γέφυρα το 
1824, στη γραμμή Stockton-Darlington, με χυτοσίδηρες κύριες δοκούς αμφίκυρτης 
μορφής, ανοίγματος 3,80m. 
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Η σιδηροδρομική γέφυρα Britannia(1846-1850),κατασκευάστηκε από πολτοπαγή 
σίδηρο, με κύριο φορέα συνεχή δοκό δύο ανοιγμάτων (71,90m+ 141,73m) και 
διατομή κλειστού ορθογωνικού σχήματος διαστάσεων 4,27m x 9,14m    

       
 
 

Η σιδηροδρομική γέφυρα απλής τροχιάς στο Dirschau της Γερμανίας (1851-1855) 
είναι η πρώτη μεγάλη γέφυρα με κύριο φορέα δικτυωτή δοκό. Δίπλα σ’ αυτήν 
κατασκευάστηκε αργότερα (1889-1891)από τον Schwedler νεότερη 
σιδηροδρομική γέφυρα με κύριο φορέα δικτυωτή αμφίκυρτη δοκό με διαγώνιες 
διπλής δικτύωσης και ενδιάμεσο πλέγμα, ενώ το κατάστρωμα ήταν αναρτημένο 
από το κάτω πλέγμα 

 
 
 
Η σιδηροδρομική γέφυρα Firth of forth (1883-1891), διπλής τροχιάς, 
κατασκευάστηκε με κύριες ράβδους σωληνωτής διατομής (μέγιστη διάμετρος 3,66 
m)από ρευστοπαγή χάλυβα. Το ελεύθερο άνοιγμα μεταξύ των βάθρων είναι 521m, 
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ενώ το ύψος του δικτυώματος παρά τα βάθρα είναι 105m. Το ύψος αυτό, γίνεται 
12,50 m  στο σημείο στήριξης του ενδιάμεσου αμφιέρειστου τμήματος. Ο φορέας 
είναι δικτυωτή δοκός Gerber, όπου τα ογκώδη δικτυώματα ξεκινούν από τα βάθρα 
υπό μορφή προβόλου και προς τις δύο κατευθύνσεις, και στηρίζουν στο άκρο τους 
τα αμφιέρειστα μεσαία δικτυώματα, τα οποία μεταφέρθηκαν κατά τη φάση 
ανέγερσης με πλωτά μέσα επί τόπου. Όπως φαίνεται και στο παρακάτω σχήμα, ο 
δικτυωτός  φορέας γίνεται πιο πλατύς στη βάση, έτσι ώστε να αυξηθεί η ευστάθεια 
του. Από το 1965 έχει κατασκευασθεί δίπλα σ’ αυτήν μία καινούργια κρεμαστή 
γέφυρα, όπως φαίνεται στο ίδιο σχήμα. 

 
 

Της ίδιας εποχής (1884) είναι και η σιδηροδρομική γέφυρα Trisanna στη Αυστρία, 
με κύριους φορείς σιδηρές αμφίκυρτες δοκούς, στηριζόμενες σε λίθινους πυλώνες. 

           

 

Το 1904 άρχισε η κατασκευή της γέφυρας Quebec στον ποταμό St. Lawrence 
(Καναδάς). Είναι του ιδίου τύπου με τη γέφυρα Forth (συνεχής δικτυωτή δοκός με 
αρθρώσεις) με το μεγαλύτερο μέχρι σήμερα μεσαίο άνοιγμα για δικτυωτές δοκούς 
(459 m). H γέφυρα αυτή αποπερατώθηκε μετά από πολλές δυσκολίες και 
καταστροφές, που θα περιγραφούν στην επόμενη παράγραφο, μόλις το 1917. 
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Η οδοφόρος γέφυρα New Orleans στο Mississippi (USA, 1958), ενώ είναι πολύ 
μεταγενέστερη, βασίζεται (όπως και πολλές άλλες), στην ίδια ιδέα με τη Forth και 
τη Quebec, και έχει μεσαίο άνοιγμα 480m. 

          

 

Στην κατηγορία των τοξοτών γεφυρών, από τις πρώτες γέφυρες μεγάλου 
ανοίγματος είναι η σιδηροδρομική γέφυρα Garabit (1880-1884), με κατασκευαστή 
το γνωστό G. Eiffel (1832-1923), κατασκευαστή και του ομώνυμου πύργου στο 
Παρίσι (1889), ύψους 330m. Μια συνεχής δικτυωτή δοκός υποβαστάζει το 
κατάστρωμα και στηρίζεται σε πέντε δικτυωτά μεταλλικά βάθρα μεταβλητής 
διατομής (λόγω των ισχυρών ανεμοπιέσεων), καθώς και σε δικτυωτό αμφιαρθρωτό 
τόξο ανοίγματος 165m. 

       

Η γέφυρα Hell Gate(α) (New York, 1917) με άνοιγμα 298m, η γέφυρα του Sydney 
(β) (Αυστραλία, 1932) με άνοιγμα 503m και πλάτος 49m,καθώς και η γέφυρα 
Bayonne στο ποταμό Kill van Kull(γ) (New York, 1931)με άνοιγμα 510m, 
αποτελούν κλασικά παραδείγματα παλαιών τοξωτών γεφυρών. 

α)  β)  γ)  
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Στην κατηγορία των κρεμαστών γεφυρών, που ήταν από παλιά μια προσφιλής 
λύση για τη ζεύξη μικρών και μεγάλων  ανοιγμάτων, βασισμένη στη διαίσθηση 
και την εμπειρία παρά σε στατικές αναλύσεις, από τα πρώτα δείγματα είναι η 
γέφυρα Menai (Αγγλία, 1819-1826) με καλώδια ανάρτησης άλυσο από σφυρήλατο 
σίδηρο (αμφιαρθρωτά ελάσματα μήκους 3m με ειδική διαμόρφωση στα άκρα για 
τη μεταξύ τους σύνδεση μέσω βλήτρων Φ76). Η γέφυρα είχε άνοιγμα 177m και 
πλάτος 9m, ήταν δε αναρτημένη από τέσσερις αλύσους των τεσσάρων λεπίδων η 
κάθε μια.   

    

 

Η γέφυρα Brooklyn(α) (1870-1883) επί του East River με κύριο άνοιγμα 488m και 
δύο πλευρικά 284m, η γέφυρα G. Washington(β) (New York, 1927-1931) με κύριο 
άνοιγμα 1067m, πλάτος 36,5m, ύψος πυλώνων 198m και διάμετρο κάθε καλωδίου 
76cm (σύνθεση 26474 συρμάτων), καθώς και η γέφυρα Golden Gate(γ) στο San 
Francisco (1933-1937) με κύριο άνοιγμα 1280m, πλάτος 18,3m, ύψος πυλώνων 
227,5m και διάμετρο κάθε καλωδίου 93cm (27512 σύρματα), είναι μερικά 
δείγματα παλαιών κρεμαστών γεφυρών.  

α)   β) γ)  
  
 
Στις εικόνες που ακολουθούν φαίνεται, (α) ολόσωμη γέφυρα στο Ρήνο, 
κιβωτοειδούς μεταβλητής διατομής, τριών ανοιγμάτων (132+184+121m), με ύψος 
στη στήριξη 7,80m και στο μεσαίο άνοιγμα 3,3m (Γερμανία, 1946), και (β) 
ολόσωμη γέφυρα (και αυτή στο Ρήνο) με τέσσερις κύριες δοκούς μεταβλητής 
διατομής, τριών ανοιγμάτων (99+196+99 m), με ύψος 11m στη στήριξη και 3,45m 
στο μεσαίο άνοιγμα (Γερμανία, 1948). 

α)     
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Πιο κάτω ακολουθούν οι δικτυωτές γέφυρες, (α) Tonegawa (Ιαπωνία, 1972), (β) 
Francis Scott Key (Βαλτιμόρη, USA 1978) με κύριο άνοιγμα 360m, και(γ) 
Kuronoseto (Ιαπωνία,1974)  

α) β) γ)  
 
Φαίνονται πιο κάτω διάφοροι τύποι τοξωτών γεφυρών: 
(α) Matsushima(Ιαπωνία)με άνοιγμα 126m και διάμετρο σωληνωτών τόξων 1,80m  

 
 
(β) Saikai (Ιαπωνία, 1955) με άνοιγμα 243m  

 
(γ) Matoya (Ιαπωνία) 
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(δ) New River Gorge (USA) με το μεγαλύτερο άνοιγμα σε τοξωτό δικτυωτό φορέα 
(510m), πλάτος καταστρώματος 22m και ύψος πάνω από το ποτάμι 268m 

 
(ε) Schwabelweis στο Δούναβη (Regensburg, 1982) 

 
 
(στ) Fehmarnsund με άνοιγμα 248m και διατομή τόξου 1,90 x 3.30 m, όπου η 
συνένωση των δύο τόξων στη κορυφή συντελεί στη καλύτερη παραλαβή των 
σεισμικών δυνάμεων και της ανεμοπίεσης 

         
 

(ζ) Milwaukee (USA),όπου γίνεται συνδυασμός εύκαμπτων τόξων με δύσκαμπτες 
δοκούς καταστρώματος. 
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Στην κατηγορία των πλαισιωτών γεφυρών ορισμένες από τις οποίες μπορούν να 
υπαχθούν και στις τοξωτές, αναφέρονται οι: 
(α) Kinki (Ιαπωνία) με άνοιγμα 116m 

 
 
(β) Sfalassa Gorge (Ιταλία), όπου η δοκός του καταστρώματος (σε ύψος 250m 
πάνω από τον ποταμό ) έχει ύψος 6,40m και ανοίγματα 108+160+108m. 

       
 
Μερικές γέφυρες αναρτημένες με ευθύγραμμα καλώδια είναι : 
(α) North  (Düsseldorf, 1958), έχει δύο ζεύγη μεμονωμένων πυλώνων (διαστάσεων 
1,90+1,55m) ύψους 40m, το δε κατάστρωμα (πλάτους 26,60m) στηρίζεται σε 
μεταλλική κιβωτοειδή διατομή ύψους 3,12m και αναρτάται από παράλληλα 
διατεταγμένα ευθύγραμμα καλώδια (τρία από κάθε πυλώνα) 
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(β) Manheim  (Ρήνος, 1971) στηρίζεται σε ένα πυλώνα ύψους 70m μορφής Α, με 
ανοίγματα 287+125m 

     
 
(γ) Flehe στο Ρήνο (Düsseldorf, 1979) με κύριο άνοιγμα 368m, στηρίζεται σε ένα 
πυλώνα μορφής ανάποδου Υ και έχει ένα επίπεδο καλωδίωσης 

          
 
Τέλος παρουσιάζονται κρεμαστές γέφυρες με καμπύλα καλώδια, μια μορφή που, 
όπως αναφέρθηκε ήδη, χρησιμοποιήθηκε από πολύ παλιά: 
(α) Mackinac Straits (Michigan, 1957) με κύριο άνοιγμα 1140m, ύψος 
κιβωτοειδούς δικτυωτής διατομής καταστρώματος 11,60m και πλάτος 15m 
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(β) Tacoma Narrows (USA), η οποία αντικατέστησε την καταστραφείσα από την 
ανεμοπίεση  το 1940 παλαιά γέφυρα 

     
 
(γ) Verrazano Narrows (New York, 1964), με κύριο άνοιγμα 1298m, διώροφη  

     
 
(δ) Humber (England, 1980) με κύριο άνοιγμα 1410m και πυλώνες από σκυρόδεμα 
ύψους 152m 
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2.  Καταστροφές σιδηρών γεφυρών 
 

Οι κυριότερες αιτίες καταστροφής σιδηρών γεφυρών είναι οι ακόλουθες: 
• Λανθασμένος υπολογισμός ή μόρφωση (λυγισμός, δυναμική φόρτιση)  
• Αμέλεια ή προφανή σφάλματα (παραλείψεις στην κατασκευή). 
• Κακή ποιότητα υλικού. 
• Υπερφόρτωση (πέραν των φορτίων υπολογισμού). 
• Πρόσκρουση οχημάτων ή πλοίων. 
• Εκτροχίαση σιδηροδρομικών συρμών. 
• Απρόβλεπτες μετακινήσεις εδάφους θεμελίωσης. 
• Σεισμός – άνεμος – χιόνι. 
• Πλημμύρα – πυρκαγιά. 
• Πόλεμος. 

 
Σε όλη την εξελικτική διαδρομή της γεφυροποιίας κατά τους δύο τελευταίους 
αιώνες, υπάρχει μεγάλος αριθμός μερικής ή καθολικής καταστροφής σιδηρών 
γεφυρών λόγω των παραπάνω αιτιών. Ενδεικτικά αναφέρονται οι ακόλουθες: 
 
Η καταστροφή της  Brighton Chain Pier το 1836 λόγω ανεμοθύελλας. 

   
 
 Η καταστροφή της χυτοσιδηράς σιδηροδρομικής γέφυρας Ashtabula (Ohio, USA 
1865) ανοίγματος 50m, κατά τη διάρκεια χιονοθύελλας, με 100 και πλέον νεκρούς. 
Η καταστροφή αποδόθηκε στην κακή ποιότητα του υλικού. 

 
 
Η καταστροφή της σιδηροδρομικής γέφυρας Tay (Αγγλία, 1878) συνεχούς 
δικτυωτής, με μέγιστο άνοιγμα 80m, εξαιτίας ανεμοθύελλας που προκάλεσε 
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ανύψωση της γέφυρας από τα βάθρα και στη συνέχεια την ανατροπή, με 
αποτέλεσμα να σκοτωθούν οι 200 επιβάτες της αμαξοστοιχίας που περνούσε 
εκείνη την ώρα. Αιτία της καταστροφής θεωρήθηκε η κακή σύνδεση των 
στηρίξεων με τα βάθρα (ανύψωση από τα βάθρα λόγω φόρτισης του γειτονικού 
ανοίγματος). 

   
 
Η καταστροφή της σιδηροδρομικής γέφυρας Birs (Ελβετία, 1875), η οποία ήταν 
αμφιέρειστη λοξή δικτυωτή κάτω βάσης, ανοίγματος 42m. Κατέρρευσε το 1891 
μαζί με διερχόμενη υπερφορτωμένη αμαξοστοιχία (75 νεκροί) λόγω λυγισμού των 
θλιβόμενων ράβδων. Από τις πολύπλευρες έρευνες του θέματος αυτού προέκυψαν 
οι εμπειρικοί τύποι του Tetmajer και οι θεωρητικοί τύποι του Engesser.  

 
 
 
 
 
 
Η καταστροφή λόγω αστάθειας του άνω θλιβόμενου πέλματος, της οδοφόρου 
γέφυρας στον Morawa (Σερβία, 1892) ανοίγματος 3x61m , κατά τη δοκιμαστική 
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φόρτιση παραλαβή της, οπότε υπέστη καταστρεπτικές παραμορφώσεις λόγω 
λυγισμού  

 
 

Η καταστροφή της γέφυρας του Quebec (Καναδάς, 1900-1917), στην οποία κατά 
τη διάρκεια της κατασκευής προκλήθηκε λυγισμός μιας θλιβόμενης ράβδου του 
κάτω πέλματος (διαστάσεων 1,40x1.40 m) κοντά στο βάθρο (βέλος 18mm), και 
στη συνέχεια κατάρρευση με 82 νεκρούς. Δεύτερη κατάρρευση στην ίδια γέφυρα 
προκλήθηκε κατά τη φάση ανύψωσης του μεσαίου αμφιέρειστου φατνώματος 
(ανοίγματος 250 m), μετά από θραύση ενός από τους ανυψωτικούς γρύλους.  
 
 
Η κατάρρευση της κρεμαστής γέφυρας Tacoma Narrows (USA,1940), με μεσαίο 
άνοιγμα 885m, πλάτος καταστρώματος 12m και αναρτημένη ολόσωμη δοκό ύψους 
2,50m. Κατά τη διάρκεια ανεμοθύελλας, η γέφυρα υπεβλήθη σε πολύωρη συνεχή 
ταλάντωση και κατόπιν κατάρρευσε. Αιτία της κατάρρευσης απεδείχθη ότι ήταν η 
δυναμική επιρροή του ανέμου (πίεση ανέμου 65 kg/m2), η οποία είναι σημαντική 
σε εύκαμπτες γέφυρες μεγάλων ανοιγμάτων. Σημειώνεται ότι οι υπολογισμοί είχαν 
γίνει για στατική ανεμοπίεση 244 kg/m2 . 

     
 
Η κατάρρευση κατά τη φάση της ανέγερσης της γέφυρας Second Narrows στο 
Vancouver (Καναδάς, 1958). Κατ’ αυτήν, δύο ανοίγματα κατέρρευσαν και 
σκοτώθηκαν 18 άνθρωποι. Το τραγικό της ιστορίας είναι ότι πριν το ατύχημα, ένας 
τεχνικός της κατασκευαστικής εταιρίας ανακάλυψε κάποιο λάθος και σημείωσε 
στα κατασκευαστικά σχέδια ορισμένες αλλαγές, οι οποίες όμως στη συνέχεια 
αγνοήθηκαν ή θεωρήθηκαν ασήμαντες και μπορεί να έπαιξαν καθοριστικό ρόλο 
στην κατάρρευση που ακολούθησε. 
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3. Πλεονεκτήματα – Μειονεκτήματα 
 
Τα κυριότερα πλεονεκτήματα των σιδηρών και σύμμικτων γεφυρών απορρέουν 
από τις ιδιότητες του χάλυβα και είναι τα ακόλουθα: 

• Υψηλή αντοχή (λεπτές διατομές, μικρό ίδιο βάρος, οικονομία υλικού 
και χώρου). 

• Ολκιμότητα (εκτεταμένη παραμόρφωση χωρίς αστοχία). 
• Ομοιομορφία υλικού (επιστάμενοι έλεγχοι κατά την παραγωγή). 
• Μεγάλη διάρκεια ζωής (απεριόριστη για τακτική συντήρηση). 
• Ταχύτητα ανέγερσης (προετοιμασία σε εργοστασιακούς χώρους). 
• Τροποποίηση ή ενίσχυση υπαρχουσών γεφυρών (για αύξηση 
ωφέλιμου φορτίου).  

• Επαναχρησιμοποίηση υλικού. 
• Ευκολία προκατασκευής. 
• Άριστα αισθητικά αποτελέσματα. 

 
Ως κυριότερο μειονέκτημα αναφέρεται η σκωρίαση, η οποία αποτελεί την 
«Αχίλλειο πτέρνα» γενικά των σιδηρών κατασκευών. Αυτό συνεπάγεται αύξηση 
του κόστους συντήρησης έναντι άλλων υλικών. 
 
 

4. Κατηγορίες σιδηρών γεφυρών 
 
Ανάλογα με τον εκάστοτε εξεταζόμενο παράγοντα, οι σιδηρές και οι σύμμικτες 
γέφυρες μπορούν να ταξινομηθούν σε διάφορες κατηγορίες, ανεξάρτητες μεταξύ 
τους, οι κυριότερες από τις οποίες είναι οι ακόλουθες: 

• Προορισμός (οδικές, σιδηροδρομικές, μικτές, πεζογέφυρες, γέφυρες 
αγωγών, γερανογέφυρες, γέφυρες ταινιοδρόμων κλπ).  

• Στατική μορφή κύριων δοκών (αμφιέρειστες, συνεχείς με ή χωρίς 
αρθρώσεις, πλαισιωτές, τοξωτές, κρεμαστές με ευθύγραμμα ή 
καμπύλα καλώδια κλπ). 

• Μόρφωση κύριων δοκών (αμφιέρειστες, συνεχείς ή κιβωτοειδείς, και 
δικτυωτές μορφής V, N, K κλπ, ισοστατικές ή υπερστατικές 
εσωτερικά). 

• Θέση καταστρώματος (άνω, μέσης, και κάτω διάβασης). 
• Αριθμός καταστρωμάτων (μονώροφες και διώροφες). 
• Είδος συνδέσεων (ηλωτές, κοχλιωτές, συγκολλητές). 



 

 20

• Λοξότητα (ορθές, λοξές). 
• Γεωμετρική χάραξη άξονα (ευθύγραμμες ή καμπύλες, οριζόντιες ή 
κεκλιμένες) 

• Διάρκεια χρήσης (μόνιμες, προσωρινές, λυόμενες). 
• Κινητότητα (σταθερές και κινητές, π.χ. κυλιόμενες, κατακόρυφα 
ανυψούμενες, περιστρεφόμενες περί κατακόρυφο ή οριζόντιο άξονα, 
βυθιζόμενες κλπ) 

 
Είναι ευνόητο, ότι κάθε γέφυρα εντάσσεται σε όλες τις παραπάνω κατηγορίες. 
Έτσι μια γέφυρα μπορεί να είναι π.χ. οδική, αμφιέρειστη, δικτυωτή, κάτω βάσης, 
μονώροφη, κοχλιωτή, ορθή, ευθύγραμμη, οριζόντια, μόνιμη και σταθερή. 
 
 

5. Γενικά δεδομένα μελέτης  
 
Προκειμένου να γίνει οριστική επιλογή τόσο του υλικού, όσο και του είδους του 
φορέα (σύμφωνα με τα προαναφερθέντα στην παράγραφο 4), είναι απαραίτητο να 
ληφθεί υπόψη μια σειρά παραγόντων, οι σπουδαιότεροι από τους οποίους είναι: 

• φυσικά χαρακτηριστικά της περιοχής (τοπογραφία, γεωλογικά 
χαρακτηριστικά, έδαφος θεμελίωσης, υδρολογικά στοιχεία, 
σεισμολογικά χαρακτηριστικά, καιρικές συνθήκες κλπ). 

• Σκοπός του έργου (είδος και πυκνότητα κυκλοφορίας, μελλοντική 
πρόβλεψη, ταχύτητα ανέγερσης, διάρκεια ζωής, αισθητικές 
απαιτήσεις κλπ). 

• Τοπικές συνθήκες (δυνατότητα πρόσβασης, προβλήματα κατασκευής, 
εργατοτεχνικό προσωπικό κλπ). 

 
Μετά τη μελέτη όλων αυτών των παραγόντων, προσδιορίζονται οι δύο-τρεις 
προσφορές για την περίπτωση λύσεις, από την τεχνοοικονομική σύγκριση των 
οποίων επιλέγεται η πλέον ενδεδειγμένη, και ακολουθεί η οριστική μελέτη και η 
κατασκευή. 
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6. Στοιχεία σιδηρών γεφυρών 
 
Τα στοιχεία από τα οποία συντίθεται μια σιδηρά γέφυρα, είναι τα ακόλουθα: 
 
 
 

• Κατάστρωμα 
Δέχεται απευθείας τα κινητά φορτία της γέφυρας και τα μεταβιβάζει στις κύριες 
δοκούς. Διακρίνεται στο επίστρωμα και στις δοκούς καταστρώματος. Το 
επίστρωμα, στις οδοφόρες αποτελείται από το οδόστρωμα και τη φέρουσα πλάκα 
(από σκυρόδεμα ή μεταλλικά ελάσματα). Στις σιδηροδρομικές γέφυρες με ανοικτό 
κατάστρωμα, από τους στρωτήρες και τις σιδηροτροχιές, ενώ για κλειστό 
κατάστρωμα υπάρχει και το έρμα με τη φέρουσα πλάκα. Οι δοκοί του καταστρώ- 
ματος είναι οι μηκίδες (παράλληλες προς τις κύριες δοκούς) και οι διαδοκίδες 
(κάθετες προς τις κύριες δοκούς), οι οποίες μεταφέρουν τα φορτία στις κύριες 
δοκούς. Στο κατάστρωμα ανήκουν και τα πεζοδρόμια της γέφυρας. 
 

• Κύριες δοκοί ή κύριοι φορείς 
Παραλαμβάνουν και μεταφέρουν όλα τα φορτία της γέφυρας (μόνιμα και κινητά) 
μέσω των εδράνων στα βάθρα. Υπό την έννοια αυτή, στους κύριους φορείς ανήκει 
και το σύστημα των καλωδίων (ευθύγραμμων ή καμπύλων) και των αντίστοιχων 
πυλώνων (των καλωδιωτών γεφυρών ), μέσω των οποίων γίνεται η μεταφορά των 
φορτίων της γέφυρας στα βάθρα ή στη θεμελίωση. 
 
 

• Σύνδεσμοι 
Είναι επίπεδοι φορείς (δικτυωτοί ή πλαισιωτοί), με προορισμό αφενός μεν να 
παραλαμβάνουν τα οριζόντια φορτία που επενεργούν στη γέφυρα, κι αφετέρου, σε 
συνεργασία με τα υπόλοιπα στοιχεία της γέφυρας (κύριοι φορείς κλπ), να 
συνθέσουν ένα ενιαίο και ευσταθή φορέα στο χώρο. Διακρίνονται στους κύριους 
συνδέσμους (αντιανέμιος και εγκάρσιος) και στους δευτερεύοντες (μηκίδων και 
τροχοπέδησης). 
 
   

• Αντιανέμιος σύνδεσμος 
Είναι οριζόντιο δικτύωμα με θεωρητικό άνοιγμα συνήθως ίσο προς το άνοιγμα των 
κύριων δοκών, με πέλματα τα πέλματα των κύριων δοκών, ορθοστάτες τις 
υπάρχουσες διαδοκίδες (όταν ο αντιανέμιος μορφώνεται στο επίπεδο του 
καταστρώματος), και διαγώνιους, πρόσθετες ράβδους διατομής L, πι ή δικτυωτές 
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για μεγαλύτερα ανοίγματα. Χρησιμεύει για να παραλαμβάνει τα οριζόντια φορτία 
που ενεργούν κάθετα στον άξονα της γέφυρας (ανεμοπίεση, πλευρική κρούση, 
φυγόκεντρη δύναμη). Σε περίπτωση συμπαγών καταστρωμάτων, αυτά 
χρησιμεύουν και ως αντιανέμιοι σύνδεσμοι. 
 
 

• Εγκάρσιος σύνδεσμος 
Είναι κατακόρυφο δικτύωμα ή πλαίσιο (ανοικτό ή κλειστό), τοποθετημένο κάθετα 
προς το επίπεδοι των κύριων δοκών. Χρησιμεύει για την εγκάρσια σύνδεση των 
κύριων δοκών και τη δημιουργία ευσταθούς χωρικού φορέα, αλλά και για την 
παραλαβή και μεταφορά των δυνάμεων του άνω αντιανέμιου συνδέσμου στα 
εφέδρανα. Επιπλέον, για περίπτωση γεφυρών κάτω διάβασης, οι εγκάρσιοι 
σύνδεσμοι αποτρέπουν τον κίνδυνο λυγισμού του άνω θλιβόμενου πέλματος των 
κύριων δοκών (δικτυωτών ή ολόσωμων). Η λύση δικτυωτού εγκάρσιου συνδέσμου 
είναι απλούστερη και οικονομικότερη έναντι του πλαισιωτού, και προτιμάται, όταν 
μπορεί να εφαρμοσθεί. 
 
 

• Σύνδεσμος μηκίδων 
Ο δευτερεύων αυτός σύνδεσμος κατασκευάζεται στις σιδηροδρομικές γέφυρες με 
ανοικτό κατάστρωμα. Είναι οριζόντιο δικτύωμα με πέλματα τις μηκίδες και 
άνοιγμα ίσο με το μήκος των μηκίδων, παραλαμβάνει δε τις οριζόντιες πλευρικές 
κρούσεις των συρμών και τις μεταφέρει μέσω των διαδοκίδων στον αντιανέμιο 
σύνδεσμο. 
 
 

• Σύνδεσμος τροχοπέδησης 
Ο σύνδεσμος αυτός, όπως και ο προηγούμενος, κατασκευάζεται στις 
σιδηροδρομικές γέφυρες με ανοικτό κατάστρωμα. Είναι αμφιέρειστο οριζόντιο 
δικτύωμα ανοίγματος ίσου με το μήκος της διαδοκίδας και διατάσσεται με βασικό 
στοιχείο μια διαδοκίδα. Τοποθετείται στο μέσον ή στα άκρα της γέφυρας και 
παραλαμβάνει τις δυνάμεις τροχοπέδησης ή εκκίνησης των συρμών, τις οποίες 
μεταφέρει στις κύριες δοκούς, υπό μορφή αξονικών δυνάμεων. 
 
 

• Εφέδρανα 
Τα εφέδρανα έχουν προορισμό να μεταφέρουν με ασφάλεια στα βάθρα, όλες τις 
δυνάμεις που επενεργούν στη γέφυρα. Διακρίνονται σε σταθερά και κινητά (μιας ή 
δύο κατευθύνσεων) και τοποθετούνται στα σημεία στήριξης όλων των δοκών επί 
των βάθρων. 
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• Βάθρα 
Αποτελούν τα σημεία στήριξης της γέφυρας, διακρίνονται σε ακρόβαθρα ή 
μεσόβαθρα και παραλαμβάνουν μέσω των εφεδράνων, όλες τις δυνάμεις που 
επενεργούν στη γέφυρα, τις οποίες και μεταφέρουν στη θεμελίωση τους. Τα 
μεταλλικά βάθρα είναι συνήθως δικτυωτά, εδραζόμενα στο κάτω άκρο τους σε 
θεμελίωση οπλισμένου σκυροδέματος ή σπανιότερα, σε έδραση από λιθοποιία.    
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 7. Σχεδιασμός μεταλλικών κατασκευών 
 

7.1 Γενικές αρχές σχεδιασμού 
Η μελέτη μιας μεταλλικής κατασκευής περιλαμβάνει τα παρακάτω στάδια: 
 
Στάδιο 1: Χονδρική σχεδίαση. 

- Καθορισμός μεγέθους κατασκευής και τοποθέτηση 
γενικών διαστάσεων σύμφωνα με τις λειτουργικές 
απαιτήσεις. 

- Επιλογή είδους και μορφής φέροντος οργανισμού για την 
ανάληψη των φορτιών της κατασκευής. 

- Απόφαση για τον τρόπο έδρασης. 
 

Στάδιο 2: Προσδιορισμός φορτίων (βάσει κανονισμών). 
- Αρχική εκτίμηση διατομών και υπολογισμός ίδιου βάρους 
κατασκευής. 

- Προσδιορισμός μόνιμων ή κινητών φορτίων. 
- Διάκριση φορτίων σε κύρια και πρόσθετα. 
 

Στάδιο 3: Επιλογή υλικών και μέσων σύνδεσης. 
- Υλικά κατασκευής φέροντος οργανισμού. 
- Μέσα σύνδεσης (ήλοι, κοχλίες, συγκολλήσεις κ.λ.π.). 
 

Στάδιο 4: Στατικός υπολογισμός. 
- Καθορισμός επιτρεπόμενων τάσεων υλικών κατασκευής 
και συντελεστών ασφαλείας, βάσει κανονισμών. 

- Υπολογισμός αναπτυσσόμενων τάσεων τεμαχίων 
κατασκευής και μέσων σύνδεσης. 

- Σύγκριση αναπτυσσόμενων τάσεων με τις επιτρεπόμενες 
και διόρθωση όπου απαιτείται. 

 
Στάδιο 5: Λοιποί έλεγχοι αντοχής. 

- Έλεγχος αντοχής σε δυναμικές φορτίσεις, εάν υπάρχουν 
ανάλογα με το είδος και την χρήση της κατασκευής όπως 
ταλάντωση από άνεμο, κρουστικές φορτίσεις κινουμένων 
μηχανών κ.λ.π. 

- Έλεγχος αντοχής σε σεισμικές φορτίσεις. 
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Στάδιο 6: Τελική σχεδίαση. 

- Λεπτομερής σχεδίαση όψεων και τομών με βάση τις 
τελικές διαστάσεις που υπολογίστηκαν. 

- Σχεδίαση τεμαχίων και λεπτομερειών συνδέσεων, όπως 
συνδέσεις κόμβων υποστυλωμάτων, εδράσεων ραφών 
συγκολλήσεων, κ.λ.π. 

Στάδιο 7: Μελέτη συναρμολόγησης. 
- Η μελέτη συναρμολόγησης γίνεται όταν αυτή απαιτείται, 
ανάλογα με την φύση του έργου και καθορίζει τον τρόπο με 
τον οποίο θα συναρμολογηθεί η κατασκευή, δηλαδή ποιά 
τμήματα θα μεταφερθούν έτοιμα από το εργοστάσιο, ποια από 
αυτά θα κατασκευαστούν στο εργοτάξιο. 

 
 
7.2 Κανονισμοί 
Κατά την μελέτη και συναρμολόγηση των μεταλλικών κατασκευών πρέπει να 
εφαρμόζονται απαραίτητα οι ισχύοντες κανονισμοί στον τόπο του έργου. Οι νέοι 
Ευρωπαϊκοί κανονισμοί EUROCODE (ευρωκώδικες). 
Στους κανονισμούς προδιαγράφονται οι ποιότητες των χρησιμοποιούμενων 
υλικών, δίνονται λεπτομέρειες που αφορούν το σχεδιασμό των κατασκευών, 
καθώς επίσης μέθοδοι υπολογισμού και επιτρεπόμενα όρια αντοχής. 
Πίνακας (σελ.12). 
 
ΕΥΡΩΚΩΔΙΚΑΣ 3 Σχεδιασμός μεταλλικών κατασκευών 
 
Ο Ευρωκώδικας 3 ο οποίος βασίζεται στις συστάσεις για τα σιδηρά έργα ERSC 
και περιέχει τις περισσότερο σύγχρονες προδιαγραφές για τις μεταλλικές 
κατασκευές. 
 
7.3 Αντικείμενο παρούσας εργασίας 
Το αντικείμενο της παρούσας εργασίας είναι ο υπολογισμός και η σχεδίαση μιας 
μικρής πεζογέφυρας επί οδικού κόμβου στη περιοχή της Πάτρας. 
Η πεζογέφυρα θα είναι μια καλωδιωτή μεταλλική ελαφριά κατασκευή που 
αναρτάται από ένα πυλώνα σχήματος ανάποδου V  Η φέρουσα κατασκευή του 
"καταστρώματος" της πεζογέφυρας αποτελείται από δύο μεταλλικούς δοκούς 
διατομής διπλού ταυ οι οποίοι αναρτώνται με συρματόσχοινα από τον πυλώνα  και 
από τους οποίους προβάλλονται τα στοιχεία του σκελετού που φέρουν το τελικό 
δάπεδο κυκλοφορίας. 
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Το συνολικό μήκος της κατασκευής της πεζογέφυρας στον κύριο άξονα της, 
ανέρχεται σε 50μ. Οι διαστάσεις του καταστρώματος της γέφυρας είναι 48μ. 
Μήκος και 2μ. Πλάτος.  Το κατώτερο σημείο της κατασκευής βρίσκεται σε ύψος 
6μ. περίπου από την ερυθρά της ασφάλτου ενώ το ύψος του πυλώνα από τον οποίο 
αναρτάται η κατασκευή είναι 18m. 
Οι κύριοι φορείς είναι μεταλλικοί διατομής διπλού ταυ. 
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8. ΧΟΝΔΡΙΚΗ ΣΧΕΔΙΑΣΗ ΠΕΖΟΓΕΦΥΡΑΣ 

 
8.1Υπολογισμός αντιδράσεων: 

Σ.Χ.3 
Από την εξίσωση ισορροπίας: 
Στατικά αόριστη δοκός(υπερστατική) 
Η δοκός μας έχει πολλά σημεία στηρίξεως, σε αυτές τις περιπτώσεις οι 
αντιδράσεις στηρίξεως δεν μπορούν να υπολογιστούν με μόνες τις εξισώσεις 
ισορροπίας,άλλα πρέπει να χρησιμοποιηθούν και άλλες εξισώσεις που περιέχουν 
τις ελαστικές ιδιότητες της δοκού.   
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Από την εξίσωση ισορροπίας: 
 
 
ΣFy=0  gLyFyFyFyFyF =++++⇒ 54321     (1) 
Από το νόμο του Hooke: 
 
Το σύστημα είναι υπερστατικό με αγνώστους τες  F1, F2, F3, F4, F5 και διαθετιμένη 
εξίσωση μόνον την (1). Συνεπώς πρέπει να αναζητηθεί μία τουλάχιστον ακόμα 
εξίσωση,που θα προκύψει απο τις μετατοπίσεις.Ετσι,απο το συμμετρικό σύστημα 
που θα προκύψει μετά την παραμόρφωση,επειδή η δοκός είναι άκαμπτη,έπεται οτι 
η επιμήκυνση κάθε καλωδίου πρέπει να είναι ίση με Δly. 
 

AE
lPl

.
.

=∆                       Pè Το αξονικό φορτίο εφελκυσμού στην περίπτωση μας(F) 

                                   Aè Το εμβαδό της διατομής  
                                   Εè Το μέτρο ελαστικότητας 
 
 
  
Με την παραδοχή ότι έχουμε παράλληλη μετατόπιση της γέφυρας λόγω 
επιμήκυνσης των καλωδίων    
   54321 sin.sin.sin.sin. llllall y ∆=∆=∆=∆=∆=∆→ δγβ  
 

προκύπτει : 
AE
lFl y .
. 11=∆   (2)     το aFF y sin.11 =    

 
→  η (1) γίνεται:  gLFFFFaF =++++ εδγβ sinsinsinsinsin 54321  
 

→η (2) γίνεται: 
1

1

..
l

AEl
F y∆

=      ,   
2

2

..
l

AEl
F y∆

=    , ... κ.ο.κ 

 
Αντικαθιστώντας τώρα την εξίσωση (2) στην εξίσωση (1): 
    

+
∆

a
l

AEl y sin.
..

1

+
∆

βsin.
..

2l
AEl y +

∆
γsin.

..

3l
AEl y +

∆
δsin.

..

4l
AEl y Lg

l
AEl y .sin.

..

5

=
∆

ε  

 

 Lg
llll

a
l

AEl y .sin.1sin.1sin.1sin.1sin.1...
54321

=







++++∆⇒ εδγβ  
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Λύνοντας ως προς yl∆  θα έχουμε: 









++++

=∆
εδγβ sin.1sin.1sin.1sin.1sin.1..

.

54321 llll
a

l
AE

Lgl y    ,   

με δεδομένα: g = 13,48(KN/m2)                         
                      L = 24         (m) 
                      E = 210x109 (N/m2) 

                      A= ==
4
028.0.

4
. 22 ππ D 6,157x10-4 (m)                           

                      1l =25,31       (m)          α = 22,4ο 

                      2l =20,749     (m)          β = 30,2ο 

                      3l =16,429     (m)          γ = 37,5ο 

                      4l =12,573     (m)          δ = 49,1ο 

                      5l =9,675       (m)          ε = 68ο  

Αντικαθιστώντας τα πιο πάνω δεδομένα στην τελευταία εξίσωση : 
 

( ) ( )

( ) ( ) ( ) ( ) ( )

=









++++

=∆→
ooooo

y

mmmmm
AE

mm
KN

l
68sin.

67,9
11,49sin.

57,12
15,37sin.

43,16
12,30sin.

75,20
14,22sin.

31,25
1..

24.48,13 2
 

 
=∆ yl 1,08x10-5  m 

Έχοντας το  yl∆   μπορούμε αντικαθιστώντας στην εξ. (2) να υπολογίσουμε τις 
δυνάμεις : 

         
1

1

..
l

AEl
F y∆

=      ,   
2

2

..
l

AEl
F y∆

=    , ... κ.ο.κ 

 

1
1

..
l

AEl
F y∆

=  

2
2

..
l

AEl
F y∆

=                                                

3
3

..
l

AEl
F y∆

=  

4
4

..
l

AEl
F y∆

=  

5
5

..
l

AEl
F y∆

=  
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8.2 Καθορισμός μεγέθους κατασκευής και τοποθέτηση γενικών διαστάσεων 
σύμφωνα με τις λειτουργικές απαιτήσεις : 
 
Το συνολικό μήκος της κατασκευής της πεζογέφυρας στον κύριο άξονα της, 
ανέρχεται σε 50m . Οι διαστάσεις του καταστρώματος είναι 48m μήκος και 2m 
πλάτος. Το κατώτερο σημείο της κατασκευής βρίσκεται σε ύψος 6m περίπου από 
την ερυθρά της ασφάλτου , ενώ το ύψος του πυλώνα από τον οποίο αναρτάται η 
κατασκευή είναι 18m. 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
Η πεζογέφυρα θα είναι μια καλωδιωτή μεταλλική ελαφριά κατασκευή που 
αναρτάται από ένα πυλώνα. Η φέρουσα κατασκευή του καταστρώματος της 
πεζογέφυρας αποτελείται από δύο μεταλλικούς δοκούς διατομής διπλού ταυ οι 
οποίοι αναρτώνται από τον πυλώνα με συρματόσχοινα. 
Το κατάστρωμα δέχεται απευθείας τα κινητά φορτία της γέφυρας και τα 
μεταβιβάζει στις κύριες δοκούς, και διακρίνεται στο επίστρωμα και στις δοκούς 
καταστρώματος. 
Οι δοκοί του καταστρώματος είναι οι διαδοκίδες  (κάθετες προς τις κύριες δοκούς) 
και μεταφέρουν τα φορτία που δέχονται στις κύριες δοκούς. 
 

Μήκος καλωδίων Γωνιές 

1l  25,31m α 22,4o 

2l  20,749m β 30,2o 

3l  16,429m γ 37,5o 

4l  12,573m δ 49,1o 

5l  9,675m ε 68o 
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8.3 Προσδιορισμός φορτιών (βάση κανονισμών) 
 
8.3.1Προσδιορισμός φορτίων: Υπάρχοντα φορτία πεζογέφυρας: 
 
Τα φορτία και οι δυνάμεις που δρουν σε μια κατασκευή δεν είναι εύκολο να 
προσδιοριστούν. Υπεισέρχονται παραδοχές και συχνά καταφεύγουμε σε προσεγ- 
γίσεις.  Τα φορτία τα χωρίζουμε σε δύο βασικές κατηγορίες.  Μόνιμα φορτία (dead 
loads) και κινητά φορτία (live loads end forces). 
Υπάρχουν και συνδυασμοί μόνιμων και κινητών φορτίων. 
 
Μόνιμα φορτία (G) 
Τα μόνιμα φορτία είναι συνήθως φορτία σταθερής θέσης, είναι φορτία βαρύτητας 
στατικά και δρουν συνεχώς στην κατασκευή με κατεύθυνση το κέντρο, της γης. 
Υπολογίζονται με ακρίβεια κατά τη μελέτη. 
 
Κινητά φορτία (L) 
Τα κινητά φορτία περιλαμβάνουν τα φορτία βαρύτητας και τα φορτία τα πλευρικά 
τα εγκάρσια τα οποία εν γένη μεταβάλλονται κατά θέση και μέγεθος.  Γενικά 
υπάρχει δυσχέρεια στην εκτίμηση των κινητών φορτίων. 
 
 
 
 

 Μόνιμα (ίδιο βάρος κατασκευής) 
 
  Βαρύτητας (άτομα)(Χιόνι) 
   

 
 
Φορτία 

 Κινητά  Πλευρικά (άνεμος, σεισμικές δυνάμεις) 
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8.3.2Υπάρχοντα φορτία – Μόνιμα φορτία 
 

• Αρχική εκτίμηση διατομών και υπολογισμός  ίδιου βάρους κατασκευής. 
  

-Κύριοι δοκοί : ΙPB 600       ,    G=212 m
kg   

  2 τεμ. x 48m x 212 m
kg  =20352kg   =   203 kN 

 
-Διαδοκίδες :    IPE 200        ,   G=22.4 m

kg  

  25 τεμ. x 2m x 22.4 m
kg = 1120kg      =   11.2kN 

 
• Ίδιο βάρος των καλωδίων: 

  Συρματόσχοινα 6x19  STANDARD d=32mm 
  Βάρος  3,54 m

kg  
    4x 1l  ⇒  4x29.6    (m)   

    4x 2l ⇒  4x25.8     (m)   
    4x 3l ⇒  4x22.2     (m)       ⇒ 452m x 3.54 m

kg =1600kp =16kN 
     4x 4l ⇒  4x19.15   (m)          
    4x 5l ⇒  4x17.1     (m)        

 
• Λαμαρίνες καταστρώματος τύπου SYMDECK: 

  Για πάχος t = 1,25mm , G = 12.27 m
kg   & ωφέλιμο πλάτος 750mm 

 
3 σειρές x 48m x 12.27 m

kg  = 1766kp =17,66kN 
 

• Ελαφρομπετόν πάχους 10cm :  G = 1000 3m
kg  

 
48m x 2m x 0.10m x 1000 3m

kg = 9600kg = 96kN 

 
• Κάγκελα : 

Στύλοι ανά 5m ύψους 1m : I100 -> G = 8,34 [Kg/m] 
17τεμ x 1m x 8,34[Kg/m] = 142Kg x 2Πλευρές = 284[Kg] 
 
Διαμήκους σωλήνες ανά 20cm  D=42,4 -> S=2,6mm -> G=2,55Kg/m 
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2πλευρές x 4τεμ x 48m x 2,55Kg/m = 1000[Kg] 
 1500kg = 15kN 

 
Το σύνολο των μόνιμων φορτίων της πεζογέφυρας ανέρχεται στα : 
G=35938kg = 359,38kN 
 
Άρα 274,3

2.48
38,359

m
kN

mm
kNg ==     

 
 Πρέπει να κάνουμε προσαύξηση 10% για κάλυψη του βάρους των διάφορων 
ελασμάτων και μέσων σύνδεσης στους κόμβους. 
Άρα :  g=1,1 x 3,74  = 4,11 2m

kN   
 

8.3.3 Κινητά φορτία: 
 

• Κινητό φορτίο ατόμων(L) 
L=375 2m

kN  
L=3600kg 
Σύμφωνα με τον Ευρωκώδικα  1, Μέρος 3: 

254.3
3048

1200,2
30

1200,2 m
kN

L
q =

+
+=

+
+=  

τελικά παίρνουμε L=4 2m
kN  

 
• Φορτία ανέμου [W]: 

Υποθέτουμε ότι ο άνεμος δρα κάθετα στην κατασκευή μας και βάση του πίνακα η 
ένταση του ανέμου είναι 280 m

kpq =   
 
Ο συντελεστής μορφής κατασκευής  : c =1,2 
 
W= c.q                                          w →φορτίο ανέμου 2m

kp  

W= 1,2x80 2m
kp =96 2m

kp  = 0.96 2m
kN  

 
Ο Ευρωκώδικας προβλέπει για τόπους που προσβάλλονται πολύ από ανέμους, 
προσαύξηση 50%. 
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• Φορτία χιονιού : 
Ο ελληνικός κανονισμός φόρτισης καθορίζει το φορτίο χιονιού συναρτήσει της 
γωνίας, α της επιφάνειας που δέχεται το χιόνι ως προς τον ορίζοντα, και του 
πάχους h του χιονιού σε οριζόντιο ελεύθερο επίπεδο σύμφωνα με τον πίνακα . 
 
Για α=0ο   το F=125.h                                 F →  2m

kp  

                                                                    h →ύψος χιονιού (m) 
 
Όταν δεν είναι γνωστό το ύψος χιονιού μιας περιοχής ο κανονισμός προβλέπει να 
λαμβάνεται 0,5m. 
Οπότε  F= 125x0.5m=62.5 2m

kp  =0.625 2m
kN  

 
Ευρωκώδικας 3: 
Φορτία G=4,11 kΝ/m2(ίδιο βάρος κατασκευής) 
  KG KN 
IPB 600 20352 203,52 
IPE 200 1120 11,2 
Καλώδια  1600 16 
SYMDECK 1766 17,66 
Ελαφρομπετόν 9600 96 
Κάγκελα 1500 15 
  35938 359,38 

10% 39531,8 395,318 
      
G= 411,7896 4,117896 

 
   
  Μεταβλητά φορτία :Q 
      Q :            L=4 2m

kN  

                      W=1,25 2m
kN  

                       S=0,625 2m
kN   
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8.3.4.Συνδυασμοί φόρτισης 
Φορτία ανα κύρια δοκό 

• 1,35G +1,5L            1,35(4,11)+1,5(4)=11,54 2m
kN  

• 1,35G +1,5W           1,35(4,11)+1,5(1,25)=7,42 2m
kN  

• 1,35G+1,5S              1,35(4,11)+1,5(0,625)=6,48 2m
kN  

• 1,35(G+L+W+S)      1,35(4,11+4+1,25+0,625)=13,48 2m
kN  

Ο κρίσιμος συνδυασμός είναι ο τέταρτος   
Οπότε το κατανεμόμενο φορτίο μας θα είναι g= 13,48 2m

kN  

 

8.3.5Βάση των πιο πάνω οι αντιδράσεις των δυνάμεων στα  στηρίγματα είναι: 
Δεδομένα από το σχέδιο: 
Μήκη καλωδίων (m) Κλίσεις καλωδίων(μοίρες) 

L1 25,31 α 22,4 
L2 20,749 β 30,2 
L3 16,429 γ 37,5 
L4 12,573 δ 49,1 
L5 9,675 

 

ε 68 
 
Μέτρο ελαστικότητας: Ε=210x109 (N/m2) 

Μήκος γέφυρας προς μελέτη: L= 24 m 
Διάμετρος καλωδίων: Dκαλ.=0.028 m 
Κατανεμημένο φορτίο: g=13,48KN/m2 

 
Από τους υπολογισμούς προκύπτουν: 
Οι αντιδράσεις των καλωδίων 

 
 
 
 
 
 

F1 (KN) 55,02 F1y(KN)=F1.sinα 20,97 F1x(KN)=F1.cosα 50,87 

F2(KN) 67,12 F2y(KN)=F2.sinβ 33,76 F2x(KN)=F2.cosβ 58,01 

F3(KN) 84,77 F3y(KN)=F3sinγ 51,60 F3x(KN)=F3.cosγ 67,25 

F4(KN) 110,77 F4y(KN)=F4.sinδ 83,72 F4x(KN)=F4.cosδ 72,52 

F5(KN) 143,94 F5y(KN)=F5sinε 133,46 F5x(KN)=F5.cosε 53,92 

  (KN) 323,52 (KN) 302,58 
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8.3.5.1Διαγράμματα αξονικών  και τεμνουσών δυνάμεων και ροπών κάμψεως. 
 
   
 
 

 

 
N(x)=F1x 
Q(x)=F1y-g.x 
M(x)= Mk1+F1y.x-g.x(x/2) 
 

 

N(x)=F1x+F2x 
Q(x)=F1y+F2y-g.x 
M(x)= Mk1+Mk2+F1y.x+F2y.(x-5) -
g.x(x/2) 
 

 

 
N(x)=F1x+F2x+F3x 
Q(x)=F1y+F2y+F3y-g.x 
M(x)= Mk1+Mk2+Mk3+F1y.x+F2y.(x- 5)    
+F3y.(x-10) -g.x(x/2) 
 

 
 

N(x)=F1x+F2x+F3x+F4x 
Q(x)=F1y+F2y+F3y+F4y-g.x 
M(x)=Mk1+Mk2+Mk3+Mk4+F1y.x 
+F2y.(x-5)+F3y.(x-10)+F4y(x-15) -
g.x(x/2) 
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 Διαγράμματα N,Q,M: 8.3.5.2                            Οι ροπές στα σημεία: 

 

 

 
τομή(x) M(x) KN.m 

0 0 

 
τομή(x) 

 
 
M(x) KN.m 

1 47,24 15 -481,14 
2 47,99 15 -413,02 
3 35,26 16 -431,90 
4 9,05 17 -464,26 
5 -30,65 18 -510,11 
5 9,83 19 -569,43 
6 -9,58 20 -642,23 
7 -42,47 20 -552,99 
8 -88,84 21 -505,81 
9 -148,69 22 -472,11 
10 -222,02 23 -451,89 
10 -170,31 24 -445,15 
11 -205,52 25 -451,89 
12 -254,20 26 -472,11 
13 -316,37 27 -505,81 
14 -392,01 28 -552,99 

                  Σ.Χ 8.1 
 

 
 
 

 
 
 
 
 

 
 
 
 
 

θέση Ροπή Μ(KN.m) ΤέμνουσαQ(KN) 
0 0 21 
5 -31 -46 

10 -222 -80 
15 -481 -96 
20 -642 -80 
24 -445 0 
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9. Στατικός υπολογισμός  
 
Δομικοί Χάλυβες 
 
Μέτρο ελαστικότητας  Ε=210x109 (N/m2)  
Μέτρο διάτμησης    G=Ε/2(1+ν) Ν/mm²  ν→ λόγος Poisson =0.3 
Συντελεστής θερμικής  διαστολής α=12×10-6×c-1 

Πυκνότητα ρ=7,850 kg/m³ 
Ποιότητα του χάλυβα που θα χρησιμοποιήσουμε είναι  st37 ή S235 
 
 
Πλατύπελμη δοκός  IPB(HE-B) 600   
 
Στοιχεία Διατομής 

    h=600 mm  F=270 cm²   
b=300 mm Ix=171000 cm4 Wx=5700 cm³ 
t=30mm                                   Iy=13530 cm4   Wy=902 cm³ 
h-2c =486mm ix=25,2 cm        iy=7,08 cm 
s=15,5mm 

                    G=212 kg/m 
r1=27mm d=28 m W1,W2=120 mm 
 
tw→ πάχος κορμού =15,5 mm 
tf→  πάχος πέλματος = 30 mm 
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9.1Ταξινόμηση των διατομών σε κατηγορίες 
Οι διατομές που μελετάμε είναι των κύριων φορέων διατομής διπλού ταυ. 

 
   Από τον πίνακα των τυποποιημένων ελασμάτων IPB(HE-B) 600  βρίσκουμε τα 
αναγκαία στοιχεία της διατομής   τα οποία σύμφωνα με τους συμβολισμούς του 
EC-3 είναι: 
 
  
   Ύψος διατομής  h=600 mm                                     
    Πλάτος διατομής b=300 mm 
   Πάχος πέλματος t=tf=30 mm 
   Πάχος κορμού  s=tw=15,5 mm 
   Ύψος κορμού h-2c=d=486 mm 
                                          
 

                                                                         
 
Για τον καθορισμό της κατηγορίας της διατομής έχουν συνταχθεί διάφοροι 
πίνακες οι οποίοι περιέχουν τις οριακές τιμές σε σχέση με την μορφή της διατομής 
και τον τρόπο κατανομής των τάσεων των θλιβόμενων μελών της. 
 
 
9.1.1Κατηγορία κορμού: 

• Πίνακας 9.01: Συντελεστής υλικού ε 

 
• για ποιότητα χάλυβα S235 και tw ≤ 40 mm  ε=1 
• Συντελεστής καθορισμού ουδέτερης γραμμής στοιχείου σε κάμψη α: ο 
συντελεστής α κυμαίνεται από 0 έως 1 και ορίζεται ως ο λόγος του ύψους 
και θλιβόμενου μέρους του κορμού προς το καθαρό ύψος d του κορμού. 

 
Η διατομή μας είναι συμμετρική το α=0,5 

Σ.Χ:9.01  
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Η διατομή υποβάλλεται σε θλίψη και κάμψη βρίσκουμε το λόγο d/tw όπου d=486 
mm και tw=15,5 mm 
 486/15,5=> d/tw =31,35 
 
Mε βάση τον πίνακα 9.02 ο κορμός διατομής σε κάμψη και θλίψη είναι 
κατηγορίας 1 όταν ισχύει: 
Πίνακας 9.02:Οριακές τιμές λόγων ύψους προς πάχους (d/tw) για θλιβόμενα μέρη 
κορμών 

 
 
Για  α=0,5 και ε=1   d/tw ≤ 36×ε /α →31,35 ≤ 36x2 → 31,35 < 72 
         
Ο κορμός είναι κατηγορίας 1: 
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9.1.2 Κατηγορία Πέλματος: 
• Συντελεστής υλικού ε=1 
• Συντελεστής καθορισμού ουδέτερης γραμμής στοιχείου σε κάμψη α: ο 
συντελεστής α κυμαίνεται από 0 εώς 1 και ορίζεται ως εξής: Για 
προεξέχοντα πέλματα σε θλίψη και κάμψη ως ο λόγος του πλάτους και 
θλιβόμενου μέρους του πέλματος προς το καθαρό πλάτος c του 
προεξέχοντος πέλματος. 
α=0,5 
Η διατομή έχει προεξέχοντα πέλματα εκ των οποίων το άνω πέλμα είναι το 
δυσμενέστερο διότι υποβάλλεται σε θλίψη και κάμψη και επομένως θα είναι 
αυτό που θα καθορίσει την κατηγορία των πελμάτων βρίσκουμε το λόγο c/tf  
όπου c=b/2= 150 mm το πλάτος πέλματος που προεξέχει προς την μια 
πλευρά και tf=30 mm το πάχος πέλματος ήταν: 
c/tf  = 150/30 = 5 
Mε βάση τον πίνακα 15,10 το πέλμα της διατομής σε θλίψη και κάμψη είναι 
κατηγορίας 1 όταν ισχύει: 
c/tf ≤ 10×ε /α→5 ≤ 20 

 
Άρα  το πέλμα είναι κατηγορίας 1 
Κατηγορία πλήρους διατομής. Η κατηγορία της όλης διατομής προκύπτει ως η 
μεγαλύτερη κατηγορία των στοιχείων της δηλαδή η εν λόγου διατομή για την 
συγκεκριμένη κατανόηση εντάσσεται στην κατηγορία 1. 
 Επομένως μπορεί να εφαρμοστεί πλαστική ανάλυση για τον υπολογισμό της 
αντοχής. 
 
 
 
 
9.2 Στατικός υπολογισμός κύριων φορέων(δοκών HE-B600) 
 
9.2.1 Υπολογισμός σε θλίψη κυρίων δοκών(διατομής HEB600): 
 
Για τον υπολογισμό ράβδων σε θλίψη απαιτούνται περισσότεροι έλεγχοι σε σχέση 
με τον υπολογισμό σε εφελκυσμό λόγω των φαινομένων ελαστικής ευστάθειας. 
Σημαντικό ρόλο στην αντοχή θλιβόμενης ράβδου παίζει η κατηγορία της διατομής. 
Ο έλεγχος της  επάρκειας της διατομής γίνεται σε 2 στάδια ως εξής: 

• Στο πρώτο στάδιο προσδιορίζεται η θλιπτική αντίσταση σχεδιασμού της 
διατομής ΝRd και συγκρίνεται με την υπάρχουσα δύναμη θλίψεως, ή αλλιώς 
την δύναμη σχεδιασμού Νsd, ώστε να ισχύει η σχέση: 

 Νsd ≤ NRd 
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H θλιπτική αντίσταση σχεδιασμού ΝRd προσδιορίζεται ανάλογα με την κατηγορία 
της διατομής. 
 
Διατομές κατηγορίας 1. Ό υπολογισμός βασίζεται στην πλαστική αντίσταση 
σχεδιασμού και γίνεται με τον τύπο: 
                                                    F→ πλήρης διατομή ράβδου mm² 

Mo

y
Rd

fF
N

γ.1000
.

=                             fy→ Όριο διαρροής υλικού Ν/mm²                                   

 γMo→1,10 συντελεστής ασφάλειας 
 
Η διατομή μας είναι κατηγορίας 1 όπως αποδείξαμε πιο πάνω οπότε: 
F=27000 mm², fy=235 N/mm² , γMo =1,10 
 
 kNN Rd 5768

1,1.1000
235.27000

==  

Η δύναμη σχεδίασμου: 
Nsd=301KN 
 
H σχέση   Nsd ≤ NRd Ισχύει 301ΚΝ < 5768ΚΝ   
Οπότε η διατομή μας αντέχει την επιβαλόμενη φόρτιση. 
 
 
 
 
 
 
 
9.2.2 Yπολογισμός σε λυγισμό κυρίων δοκών(διατομής HEB600): 
 
Κατά την θλίψη ράβδων εμφανίζονται φαινόμενα λυγισμού τα οποία οδηγούν 
συνήθως σε κρισιμότερες καταστάσεις, για τον λόγο αυτόν θλιβόμενες ράβδοι 
πρέπει να ελέγχονται και σε λυγισμό. 
Η απώλεια της ελαστικής ευστάθειας μιας θλιβόμενης ράβδου μπορεί να 
εκδηλωθεί ως καμπτικός λυγισμός δηλαδή με κάμψη  της ράβδου ως προς ένα 
κύριο άξονα αδράνειας της διατομής της. 
Για την διαπίστωση της αντοχής μιας ράβδου έναντι λυγισμού εξετάζεται η τιμή 
διαστασιολόγησης της θλιπτικής δύναμης, Νsd , η οποία είναι η δρώσα θλιπτική 
δύναμη της ράβδου, ώστε αυτή να είναι μικρότερη της οριακής τιμής έναντι 
λυγισμού, δηλαδή να ισχύει η σχέση: 
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Νsd ≤  NRd 
Η θλιπτική δύναμη Νsd από το Σ.Χ:8.1 σελ(37), είναι 301KN 
Η οριακή τιμή ΝRd για την περίπτωση του λυγισμού υπολογίζεται με την σχέση: 

1
.1000

...

M

yA
Rd

fFB
N

γ

χ
=   ,kN   (1) 

 
Νsd ≤ NRd(2) 
 
χ =Μειωτικός συντελεστής εξαρτώμενος από την λυγηρότητα της ράβδου 
ΒΑ= Μειωτικός συντελεστής διατομής ο οποίος λαμβάνεται για τις κατηγορίες 
διατομών 1,2,3 
ΒΑ=1 
 
F= Πλήρης διατομή ράβδου  
fy= όριο διαρροής υλικού, Ν/mm² 
γM1= 1,10 συντελεστής ασφάλειας  έναντι λυγισμού 
χ=ω κατά DIN 
 

Σύμφωνα με τον ΕC-3 το 
2

2

1
−−

−+

=

λϕϕ

χ   (3) 

 
Όπου λ = ανηγμένη λυγηρότητα ράβδου 
          φ=συντελεστής εξαρτώμενος από την ανηγμένη λυγηρότητα 
 
φ = 0,5 × [1+α × (

−

λ -0,2)+ 
−

λ -2  ]  (4) όπου:     α= συντελεστής ατελειών 
 

AB
1λ

λ
λ =
−

 (5) όπου                                          λ= βαθμός λυγηρότητας ράβδου 

                                                                          λ1= λυγηρότητα αναφοράς  
 
 

i
sκλ = (6) 

 

yf
E

πλ =1 = 93,9 × ε (7) 
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Για περισσότερη ευκολία στους υπολογισμούς έχουν συνταχθεί πίνακες που 
δίνουν απ΄ευθείας τον μειωτικό συντελεστή  χ σε συνάρτηση της ανηγμένης 
λυγηρότητας 

−

λ  και της καμπύλης λυγισμού. 
 
Η δύναμη θλίψης που ασκείται στην δοκό την υποβάλει σε λυγισμό για τον λόγο 
αυτό πρέπει να γίνει έλεγχος αντοχής ως προς το φαινόμενο λυγισμού. Ο λυγισμός 
ενδέχεται να συμβεί κατά τον άξονα Χ-Χ είτε κατά τον άξονα Υ-Υ.  
 

1. Στοιχεία διατομής κύριων δοκών: IPB(HE-B) 600   
Ύψος διατομής  h=600 mm               F=270 cm² ,                             
Πλάτος διατομής b=300 mm,             ix= 25,2 cm                                 
Πάχος πέλματος t=tf=30 mm         iy= 7,08 cm 
Πάχος κορμού  s=tw=15,5 mm 
    

 
2. Έλεγχος ως προς την δύναμη θλίψης: 
 
Νsd ≤ NRd Όπως αποδείξαμε πιο πάνω η δοκός  
 δεν κινδυνεύει να υποστεί αστοχία  

 301KN ≤ 5768KN   από θλιπτικές τάσεις. 
 

3. Έλεγχος σε λυγισμό: Για την περίπτωση του λυγισμού πρέπει να γίνουν 
οι υπολογισμοί χωριστά για τον άξονα Υ-υ επειδή ισχύουν διαφορετικές 
συνθήκες ως προς τους 2 άξονες. Όλοι αυτοί οι υπολογισμοί φαίνονται 
συνοπτικά στον ακόλουθο πίνακα υπολογισμών. 
Παρατηρούμε ότι για κάθε άξονα της δοκού  ισχύει  η σχέση  Νsd ≤ NRd  
κατά την οποία  η τιμή διαστασιολόγησης  Νsd είναι μικρότερη από την 
οριακή τιμή αντιστάσεως  ΝRd σε λυγισμό της διατομής ήταν: 
-Άξονας  Χ-Χ: Νsd= 301KN< NRd =5597 KN 
-Άξονας  Υ-Υ: Νsd=301 KN < NRd=3057 KN 
Κατόπιν των ανωτέρων συμπεραίνουμε ότι με βάση τον υπολογισμό σε 
λυγισμό η δοκός αντέχει την δεδομένη φόρτιση. 
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Πίνακας Υπολογισμών: 9.03 
  
Α/Α Στοιχεία Υπολογισμού Λυγισμός προς τον άξονα 

     Χ-Χ               Υ-Υ 
 

1 Μήκος  λυγισμού Sk Sk=800cm Sk=800cm 

 
2 Ακτίνα αδράνειας   ix=25,2 cm iy=7,08cm 

 
3 Βαθμός λυγιρότητας λ= Sk/i Λ=31,7 λ=113 

 
4 Λυγιρότητα αναφοράς λ1=93,9×ε λ1=93,9 λ1=93,9 

 
5 

Συντελεστής ΒΑ για κατηγορία 
διατομής 1 ΒΑ=1 ΒΑ=1 

 
6 

Ανοιγμένη λυγηρότητα AB
1λ

λ
λ =
−

 
−

λ =0,337 
−

λ =1,2 
 

7 
Καμπύλη τάσεως λυγισμού με βάση 
τον πίνακα 9.04 για λόγο h/b a b 

 
8 Συντελεστής μειώσεως  χ χ=0,9704 χ=0,53 

 
9 Οριακή τιμή αντιστάσεως 

1
.1000

...

M

yA
Rd

fFB
N

γ

χ
=  ΝRd=5597 ΚΝ ΝRd=3057ΚΝ 

 
 
 Από πίνακα 9.04 ο λόγος h/b = 600/300 =2  tf =30 mm 
Περιορισμός h/b > 1,2  και  tf  ≤ 40 mm 
Άρα η καμπύλη λυγισμού περί άξονα Χ-Χ είναι a και περί άξονα Υ-Υ είναι b. 
Για τον άξονα  Χ-Χ  

1,1.1000
235.27000.1.9704,0

=RdN =5597 KN 

Ισχύει η σχέση (Νsd=301KN)<(NRd=5597KN) 
Για τον άξονα  Υ-Υ  

kNN Rd 3057
1,1.1000

235.27000.1.53,0
==  

Ισχύει η σχέση (Νsd=301KN)<(NRd=3057KN) 
 
Κατόπιν των ανωτέρων συμπεραίνουμε ότι με βάση τον υπολογισμό σε λυγισμό οι 
διατομές  αντέχουν την δεδομένη φόρτιση. 
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Πίνακας 9.04:Επιλογή καμπύλης λυγισμού διατομών 
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Πίνακας 9.05:Τιμές συντελεστή μειώσεως χ για καμπύλη λυγισμού a 
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Πίνακας 9.06:Τιμές συντελεστή μειώσεως χ για καμπύλη λυγισμού b 
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9.2.3 Yπολογισμός κυρίων δοκών(διατομής HEB600)σε κάμψη: 
 
Η κάμψη δοκών συνήθως συνδυάζεται με καταπόνηση από τέμνουσα δύναμη ή 
αξονική δύναμη. Κατά τον συνδυασμό τέτοιων καταπονήσεων δημιουργούνται 
τάσεις , ο έλεγχος των οποίων απαιτεί εξειδικευμένη μελέτη. Υπό ορισμένες 
προϋποθέσεις μερικές από τις τάσεις σε περιπτώσεις συνδυασμένων 
καταπονήσεων έχουν ασθενή επίδραση και μπορούν να παραλειφθούν χωρίς να 
προκύπτει ουσιώδεις σφάλμα στη συνολική τάση. Οπότε ο υπολογισμός 
απλοποιείται κατά πολύ. 
Έλεγχος αντοχής της δοκού σε απλή κάμψη γίνεται συγκρίνοντας τη ροπή 
διαστολόγησης Μsd με την οριακή ροπή ΜRd της διατομής,ήτοι: Μsd ≤ MRd 
H οριακή ροπή  ΜRd της διατομής χωρίς τις οπές  των μέσων σύνδεσης (κοχλιών)  
υπολογίζεται ανάλογα με την κατηγορία της διατομής, ως εξής: 
Για διατομές κατηγορίας 1 και 2. Ο υπολογισμός βασίζεται στην πλαστική ροπή 
αντοχής  Wpl της διατομής και γίνεται με τον τύπο: 

 

0
.1000
.

M

yPl
Rd

fW
M

γ
=  , σε ΚN.m 

Wpl=6425 cm³ (από τον πίνακα 9.07) 
fy=235 N/mm² 

1,1.1000
235.6425

=RdM =1372 KN.m 

Η ροπή διαστασιολόγησης έχει το μέγιστο στο σημείο (20) και είναι: 
Msd(20)=642KN.m 
642KN.m< 1372KN.m 
Άρα η διατομή είναι επαρκής για την δεδομένη φόρτιση 
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Πίνακας 9.07:Πλαστική ροπή αντοχής διατομών Wpl,σε cm3 
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9.2.4Υπολογισμός κυρίων δοκών(διατομής HEB600) σε διάτμηση: 
 

Εάν η δοκός καταπονείται σε διάτμηση από τέμνουσα δύναμη Q η οποία είναι 
μεγαλύτερη από το 50% της οριακής τιμής αντοχής σε διάτμηση καθίσταται 
αναγκαίος. Ως οριακή αντοχή σε διάτμηση λαμβάνεται η πλαστική διατμητική 
αντίσταση σχεδιασμού VRd, δηλαδή η τιμή της διατμητικής δύναμης κατά την 
οποία οι αναπτυσσόμενες τάσεις φθάνουν στο όριο διαρροής του υλικού. Επίσης 
εάν η τιμή διαστασιολόγησης της διατομής  Vsd  ληφθεί με βάση την τιμή της 
τέμνουσας δύναμης Q μέσω κατάλληλου συντελεστή ασφάλειας γα, τότε πρέπει να 
ισχύει η σχέση: 

Vsd ≤ VRd 
 H πλαστική διατμητική αντίσταση σχεδιασμού  VRd της διατομής υπολογίζεται με 
τον τύπο:   

0
3.1000

.

M

y
Rd

fF
V

γ
ν=  

 
Όπου: Fv= επιφάνεια διάτμησης (mm²) από πίνακα 9.08 
fy= όριο διαρροής υλικού Ν/mm² 
γΜο= 1,1 συντελεστής ασφάλειας έναντι του ορίου διαρροής 
 
Για τον υπολογισμό της επιφάνειας διάτμησης Fv θεωρείται γενικά ότι οι 
διατμητικές δυνάμεις αναλαμβάνονται από τον κορμό της διατομής και για αυτό 
τον λόγο αφαιρείται η επιφάνεια των πελμάτων. 
 
Στοιχεία διατομής. Από τον πίνακα για διατομή IPB(HE-B)600 βρίσκουμε τα εξής 
στοιχεία: 
h = 600mm, b=300mm, s=tw=15,5mm, t=30mm, h-2c=486mm, Ix=171000cm4, 
Wx=5700cm3 
 
Επιφάνεια διάτμησης Fv: Από τον πίνακα 9.08 βρίσκουμε την επιφάνεια 
διάτμησης για φόρτιση παράλληλη με τον κορμό ήτοι: 
 
Fv=1,04.h.tw=1,04.600.15,5=9672mm2 

 
Αντοχή διατομής: 
H πλαστική διατμητική αντίσταση σχεδιασμού VRd της διατομής υπολογίζεται με 
τον τύπο: 
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0
3.1000

.

M

y
Rd

fF
V

γ
ν=  σε ΚΝ Fv=9672 (mm²) 

 fy=235 (N/mm²) 
 γΜο=1,1 

1,1.3.1000
235.9672

=RdV =1193KN 

 
Εάν το φορτίο μας Q θεωρηθεί μια μεταβλητή δράση και ο συντελεστής 
ασφάλειας ληφθεί γα =1,5 τότε η τιμή διαστασιολόγησης της δοκού Vsd είναι: Στο 
σημείο 15 όπου Q είναι μέγιστο.(Φαίνεται στο διάγραμμα πιο κάτω) 
 
Vsd=γQ × Q15=1,5 × 96KN =144 KN  Q15=96ΚN 
  
Η διατομή πράγματι αντέχει την διάτμηση διότι ισχύει 
Vsd=144KN < VRd =1193 KN 
H διατομή μας δεν χρειάζεται περαιτέρω έλεγχο γιατί η τέμνουσα δύναμη Q δεν 
είναι μεγαλύτερη από το 50% της οριακής τιμής αντοχής σε διάτμηση. 
Δηλαδή ισχύει το κριτήριο  Vsd= Q < 50 % VRd 
Συνεπώς η δράση της τέμνουσας μπορεί να αγνοηθεί. 
Διάγραμμα τεμνουσών δυνάμεων(Q): 
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Πίνακας 16.12:επιφάνεια διάτμησης Fv: 
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 10. Σχεδίαση τεμαχίων και λεπτομερειών συνδέσεων, όπως συνδέσεις κόμβων 
υποστυλωμάτων, εδράσεων, ραφών συγκολλήσεως. 
 
10.1 Υπολογισμός της ένωσης κυρίων δοκών(διατομής HEB600) με τις 
κλασικές  μεθόδους υπολογισμού: 
 Έλεγχος δοκού σε κάμψη: Αποδείξαμε ότι η δοκός αντέχει στα επιβαλλόμενα 
φορτία με την μέθοδο του ευρωκώδικα. 
Θα κάνουμε και έλεγχο με την κλασική μέθοδο. 
Η μέγιστη υπάρχουσα ροπή Μmax = 642 KN.m 
Η υπάρχουσα τάση είναι : 
 
συπ =Mmax/Wx =64200kΝ.cm/5700cm3=11,26kΝ/cm2 (<σεπ14kΝ/cm2 ) 
Άρα  η δοκός αντέχει την δεδομένη φόρτιση. 
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Ροπή και τέμνουσα στην θέση της ένωσης οπώς φαίνεται και στο σχήμα 10.01 
M=445 KN.m 
Q=0 
 
Υπολογισμός στοιχείων αρμοκαλυμμάτων : 
(i) Διαστάσεις αρμοκαλυμμάτων . Επιλέγουμε δύο αρμοκαλύμματα κορμού 
πάχους έκαστος  tk =15 mm  και δύο αρμοκαλύμματα πελμάτων πάχους έκαστο    
tπ = 17 mm. 
Η διάμετρος των κοχλιών βάσει του ελάχιστου πάχους ελάσματος είναι : 
  Στον κορμό : dk = mmxt 26115501.50 =−=−  dk=27mm 
                        dπ = mmxt 28117501.50 =−=−   dπ=27mm 
 
Ορίζουμε τα πλάτη και τα ύψη των  αρμοκαλυμμάτων με βάση τους εξής κανόνες : 
Τα εξωτερικά  αρμοκαλύμματα πελμάτων πρέπει να  έχουν πλάτος 20 έως 50mm 
μεγαλύτερο από το πλάτος των πελμάτων της δοκού. Για δοκό IPB(HE-B) 600 το 
πλάτος πέλματος είναι 300mm, συνεπώς εάν τούτο αυξηθεί κατά 50mm προκύπτει 
πλάτος αρμοκαλύμματος 350mm. Το ύψος των  αρμοκαλυμμάτων κορμού πρέπει 
να είναι μικρότερο από το ύψος  h-2c της δοκού, το οποίο στην συγκεκριμένη 
περίπτωση είναι 486mm. Γι’αυτό τον λόγο λαμβάνεται ύψος αρμοκαλυμμάτων 
κορμού 480mm. 
  Σύμφωνα με τα ανωτέρω οι διαστάσεις των  αρμοκαλυμμάτων  είναι όπως στην 
εικόνα (10.02)  

 
Εικόνα 10.02 
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ii)Επιφάνειες αρμοκαλυμμάτων. 
-Αρμοκάλυμμα θλιβόμενου πέλματος : 
     Fd = 35x1,7 =59,5 cm2 

-Αρμοκάλυμμα εφελκυόμενου πέλματος (αφαιρούνται 2 οπές d=28mm) 
    Fz = 35x1,7 -2x2,8x1,7 = 49,98 cm2

   
-Αρμοκαλύμματα κορμού (και τα δύο μαζί): 
    Fk = 2x1,5x48 =144 cm2 
iii)Ροπές αδράνειας αρμοκαλυμμάτων : 
Σύμφωνα με την εικόνα (10.02) οι ροπές αδράνειας υπογίζονται ως εξής : 
-Αρμοκάλυμμα θλιβόμενου πέλματος : 
    Id =35x1,73/12+35x1,7x(61,7/2)2=56641,81cm4 

-Αρμοκάλυμμα εφελκυόμενου πέλματος (αφαιρούνται 2 οπές d=28mm) 
    Iz =56641,81cm4-2x2,8x1,7x(61,7/2)2=47581,41cm4 
-Αρμοκαλύμματα κορμού( και τα δύο μαζί): 
    Ik =2x1,5x483/12=27648cm4 

 
Η συνολική ροπή αδράνειας των  αρμοκαλυμμάτων είναι : 
 -Με αφαίρεση οπών: In = Id+ Iz+Ik=56641,81+47581,41+27648 
                                   In =131870cm4 

 -Χωρίς αφαίρεση οπών: Ia = 2xId+ Ik=2x56641,81+27648 
                                         Ia =140930cm4 

4.Υπολογισμός μεταφερόμενων δυνάμεων και ροπών. 
  -Δύναμη αρμοκαλύμματος θλιβόμενου πέλματος : 

      Pd = KNcmKNFd
Ia

cM 6,579
140930

5,59.85,30..44500.. 1 ==  
 
  -Δύναμη  αρμοκαλύμματος εφελκυόμενου πέλματος : 

      Pz = KNcmKNFd
In

cM 520
131870

98.49.85,30..44500.. 2 ==   
 
  -Αναλαμβανόμενη ροπή  αρμοκαλυμμάτων κορμού : 

      Mk = cmkNM
In
I k .933044500.

131870
27648. ==   

5. Έλεγχος αρμοκαλυμμάτων πελμάτων. Με την βοήθεια του πίνακα 10.01 
που δίνει την αναλαμβανόμενη δύναμη υπό ενός κοχλία βρίσκουμε τα εξής : 
-Αριθμός κοχλιών  αρμοκαλύμματος θλιβόμενου πέλματος : 
    κοχλίες μονότμητοι με διάμετρο d=27mm, tπ=17mm 
Ν`τ=6,41tons    Nl=11,2 tons (για t=17mm) 
Μικρότερη τιμή : Ν=6,41tons =64,1kN 
n =Pd/N=  580/64,1=9,04 άρα n=10 
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-Αριθμός κοχλιών αρμοκαλύμματος εφελκυόμενου πέλματος : 
   κοχλίες  μονότμητοι με διάμετρο d =27mm, tπ=17mm 
Ν`τ=6,41tons    Nl=11,2 tons (για t=17mm) 
Μικρότερη τιμή : Ν=6,41tons =64,1kΝ 
n =Pz/N=520/64,1=8,11, n=9  
Για λόγους συμμετρίας τοποθετούμε  n=10 κοχλίες 
 
-Έλεγχος αντοχής αρμοκαλύμματος θλιβόμενου πέλματος  
συπ=Pd/Fd=580KN/59.5cm2=9,74KN/cm2   (<σεπ=14ΚΝ/cm2) 
-Έλεγχος αντοχής αρμοκαλύμματος εφελκυόμενου πέλματος : 
συπ=Pz/Fz=520KN/50cm2=10,4KN/cm2   (<σεπ=16ΚΝ/cm2) 
 
Αποστάσεις κοχλιών: 
e0 =3,5d εως 8d ή εως15t  =>91 εως 208 εως 225 mm 
e1 =2d εως 3d ή εως 6t      =>52  εως 90mm 
e2 =1,5d εως 3d ή εως 6t  =>39  εως 90mm 
 
λαμβάνω e0 = 100mm 
                e1 =90mm 
                e2 = 90mm 
Το μήκος του αρμοκαλύμματος κορμού θα είναι 480mm  
 
Η σύνδεση καταπονείται με ροπή Μ περί το κέντρο βάρους S της ομάδας των 
ήλων 
 
6. Έλεγχος αρμοκαλυμμάτων κορμού. Η ήλωση των αρμοκαλυμμάτων κορμού 
φαίνεται στη εικόνα (β) του σχήματος 10.03 .Τα αρμοκαλύμματα αυτά 
καταπονούνται σε κάμψη με ροπή Μk. Εάν θεωρηθεί αμελητέα  η ροπή αδράνειας 
ΔΙ των οπών ήλων τότε η υπάρχουσα τάση είναι: 

   συπ = 22 1609,8
27648

2
48..9330.

cm
kN

cm
kNcmKN

II
cM

k

=≤==
∆− επ

κ σ  

Διατάσσονται 16 ήλοι διαμέτρου d=27mm 
Στην θέση της ένωσης η ροπή είναι Μk =9330 KN.cm και η τέμνουσα δύναμη  
Q=0. Έστω S το κέντρο βάρους της ομάδας των ήλων .Εάν θεωρηθεί ότι η ροπή 
Mk δεν έχει ουσιώδη μεταβολή από την θέση της ένωσης μέχρι το σημείο S, τότε η 
ήλωση καταπονείται με ροπή μεγέθους ως κάτωθι : 
 
 
Μk

1=Μκ+Q.a=9330 KN.cm 
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 Μέγιστη καταπόνηση έχει ο κοχλίας  4, η οποία οφείλεται στις εξής δυνάμεις : 
 

0==
n
QNQ  

KNcmcmKN

yx

yMN n

ii

h 35
5.815.85.815.8

15..9330

)(

.
2222

1

22

1
'

=
+++

=
+

=

∑
κ   

KNcmcmKN

yx

xMN n

ii

v 35
5.815.85.815.8

15..9330
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1
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1
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=
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=

∑
κ   

Η συνισταμένη αυτών των δυνάμεων είναι : 
ΝR = KNNNN Qh 5,493535)( 2222 =+=++ ν   
-Έλεγχος κοχλιών . Με την βοήθεια του πίνακα 10.01 για κοχλίες  
d = 27mm βρίσκουμε  t=15mm 
κοχλίες  δίτμητοι: Ν”τ=12,83 tons και Ν1=9,72 tons για  
t=min{15,5 ,2x15}=15,5mm  
Μικρότερη τιμή Ν=9,72 tons=97,2ΚΝ Άρα ισχύει : 
ΝR=49,5KN < N=97,2KN 
 
7.Ειδικός έλεγχος σε σύνθλιψη άντυγας οπών για οριζόντια συνιστώσα Νh 
σύμφωνα με τους κανονισμούς . Η μείωση της επιτρεπόμενης τάσης στη θέση των 
ακραίων ήλων γίνεται αναλογικά σε σχέση με την τιμή αυτής στην εξωτερική 
πλευρά του αρμοκαλύμματος πέλματος ,όπως φαίνεται στην εικόνα (γ) του 
σχήματος 10.03. 
 
 
Σχήμα 10.03 

 
  Με βάση το σχήμα 10.03είναι: 
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σ l’επ=σlεπ .h1/ed=2,8t/cm2.150mm/317mm=1,32t/cm2=13,2KN/cm2 

Η υπάρχουσα τάση είναι:   
 
σlυπάρχων=Νh/d.tmin=35/2,5.1,55=9.03KN/cm2 (<σ l’επ=13,2KN/cm2) 
όπου tmin είναι το υπολογισμένο ως ελάχιστο πάχος ελασμάτων, δηλαδή το πάχος 
του κορμού της δοκού. 
Πίνακας 10.01:Αναλαμβανόμενη δύναμη από έναν συνήθη κοχλία για δομικά έργα 
από st37.Ποιότητα κοχλία 4D. 
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10.2 Πυλώνας 
Υπολογισμός αντοχής πυλώνα σε θλιπτικά φορτία: 
  Ο πυλώνας αποτελείται από δυο κυβωτοειδούς διατομής ράβδους  (SHS 
350x350x16) 
 

 
 
 
 
 
Σ.Χ.10.04 
 
 
 
 
 
 

 Οι δυνάμεις που θλίβουν των πυλώνα είναι τα συνολικά φορτία της γέφυρας τα 
οποία με βάση τους υπολογισμούς είναι: Fολ=g. 96m2=13,48KN/m2 . 
96m2=1294KN                                                                
Η εφαρμογή της θλιπτικής δύναμης φαίνεται στο πιο πάνω σχήμα. 
Η θλιπτική δύναμη που αναλαμβάνει η κάθε διατομή είναι ½*Fολ*cos(a) (όπου 
α=9.8ο όπως φαίνεται και στο σχήμα) 
  Θα προσδιορίσουμε τη θλιπτική αντίσταση σχεδιασμού της διατομής NRd και θα 
την συγκρίνομε με την υπάρχουσα δύναμη θλίψεως Nsd. 

  Η θλιπτική αντίσταση σχεδιασμού NRd προσδιορίζεται ανάλογα με την κατηγορία 
της διατομής. Από πίνακα βρίσκουμε ότι η διατομή είναι κατηγορίας 1. 
Άρα ο υπολογισμός βασίζεται στην πλαστική αντίσταση σχεδιασμού και γίνεται με 
τον τύπο. 
 
                    F=A2-B2=3502-3182=21376mm2  

  NRd=
Mo

yfF
γ.1000

.
kNmm

Nmm
4566

1,1.1000

235.21376 2
2

=     
Η θλιπτική αντίσταση σχεδιασμού NRd=4566KN 
Η υπάρχουσα δύναμη θλίψεως Nsd=1/2 . fολ . cos(a)= ½ . 1294. cos(9,8) KN 
                                                  Nsd=637KN 
Nsd=637KN< NRd=4566KN 
 
Άρα η διατομή μας είναι επαρκής για την επιβαλλόμενη φόρτιση. 
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10.2.1 Yυπολογισμός αντοχής πυλώνα σε φαινόμενα λυγισμού 
 
Η απώλεια της ελαστικής ευστάθειας μιας θλιβόμενης ράβδου μπορεί να 
εκδηλωθεί ως καμπτικός λυγισμός δηλαδή με κάμψη  της ράβδου ως προς ένα 
κύριο άξονα αδράνειας της διατομής της. 
Για την διαπίστωση της αντοχής μιας ράβδου έναντι λυγισμού εξετάζεται η τιμή 
διαστασιολόγησης της θλιπτικής δύναμης, Νsd , η οποία είναι η δρούσα θλιπτική 
δύναμη της ράβδου, ώστε αυτή να είναι η μικρότερη της οριακής τιμής έναντι 
λυγισμού, δηλαδή να ισχύει η σχέση: 

Νsd ≤  NRd 
 

Η οριακή τιμή ΝRd για την περίπτωση του λυγισμού υπολογίζεται με την σχέση: 

1
.1000

...

M

yA
Rd

fFB
N

γ

χ
= ,KN 

Νsd ≤ NRd(1) 
  
 χ =Μειωτικός συντελεστής εξαρτώμενος από την λυγηρότητα της ράβδου 
ΒΑ= Μειωτικός συντελεστής διατομής ο οποίος λαμβάνεται για τις κατηγορίες 
διατομών 1,2,3 
ΒΑ=1 
F= Πλήρης διατομή ράβδου  
fy= όρλο διαρροής υλικού, Ν/mm² 
γΜ1= 1,10 συντελεστής ασφάλειας  έναντι λυγισμού 
χ=ω κατά DIN 
 

Σύμφωνα με τον ΕC-3 το  
2

2

1
−−

−+

=

λϕϕ

χ  

 
Όπου 

−

λ  = ανηγμένη λυγηρότητα ράβδου 
          φ=συντελεστής εξαρτώμενος από την ανηγμένη λυγηρότητα 
φ = 0,5 × [1+α × (

−

λ -0,2)+ 
−

λ -2  ]  (4)   
Όπου α= συντελεστής ατελειών 
 

AB
1λ

λ
λ =
−

 (5) 

όπου  λ= βαθμός λυγηρότητα ράβδου 
          λ1= λυγηρότητα αναφοράς 
          Ε=μέτρο ελαστικότητας (210.000N/mm2) 
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i
sκλ = (6) 

 fy=όριο διαρροής (N/mm2) 
 ε=συντελεστής υλικού 

yf
E

πλ =1 = 93,9 × ε (7) 

 
Για περισσότερη ευκολία στους υπολογισμούς έχουν συνταχθεί πίνακες που 
δίνουν απ΄ευθειας τον μειωτικό συντελεστή  χ συνάρτηση της ανοιγμένης 
λυγηρότητας λ και της καμπύλης λυγισμού. 
 
Η δύναμη θλίψης που ασκείται στον πυλώνα τον υποβάλουν σε λυγισμό τον λόγο 
αυτό πρέπει να γίνει έλεγχος αντοχής ως προς το φαινόμενο λυγισμού.Ο λυγισμός 
ενδέχεται να συμβεί είτε κατά τον άξονα x-x είτε κατά τον άξονα y-y. Η διατομή 
του πυλώνα είναι κυβωτοειδούς άρα τα αδρανειακά χαρακτηριστικά της είναι ίδια 
και στους δυο άξονες. 
 
 

4. Στοιχεία διατομής:SHS 350x350x16  
Ύψος διατομής  h=350 mm               F=213cm² ,                             
Πλάτος διατομής b=350 mm,             ix= 13,6 cm                                 
Πάχος ελάσματος  t=16 mm          
 
 

5. Έλεγχος ως προς την δύναμη θλίψης: 
 
Νsd ≤ NRd Όπως αποδείξαμε πιο πάνω η δοκός  
 δεν κινδυνεύει να υποστεί αστοχία  

 637KN ≤ 4566KN   από θλιπτικές τάσεις. 
 

6. Έλεγχος σε λυγισμό: Για την περίπτωση του λυγισμού πρέπει να γίνουν 
οι υπολογισμοί. Όλοι αυτοί οι υπολογισμοί φαίνονται συνοπτικά στον 
ακόλουθο πίνακα υπολογισμών. 
Παρατηρούμε ότι για την διατομή του πυλώνα    ισχύει  η σχέση  Νsd ≤ 
NRd  κατά την οποία  η τιμή διαστασιολόγησης  Νsd είναι μικρότερη από 
την οριακή τιμή αντιστάσεως  ΝRd σε λυγισμό της διατομής ήταν: 
-Άξονας  Χ-Χ: Νsd= 637KN< NRd =1901 KN 
Κατόπιν των ανωτέρων συμπεραίνουμε ότι με βάση τον υπολογισμό σε 
λυγισμό η δοκός αντέχει την δεδομένη φόρτιση. 
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Πίνακας Υπολογισμών 
  
Α/Α Στοιχεία Υπολογισμού 

Λυγισμός προς τον 
άξονα 
      

 
1 Μήκος  λυγισμού Sk Sk=1820cm 

 
2 Ακτίνα αδράνειας  ix=13,6 cm 

 
3 Βαθμός λυγηρότητας λ= Sk/i λ=132,35 

 
4 Λυγηρότητα αναφοράς λ1=93,9×ε λ1=93,9 

 
5 Συντελεστής ΒΑ για κατηγορία διατομής 1 ΒΑ=1 

 
6 Ανοιγμένη λυγηρότητα Λ=λ/λ1√ΒΑ Λ=1,4 

 
7 

Καμπύλη τάσεως λυγισμού με βάση τον 
πίνακα 16,05  α 

 
8 Συντελεστής μειώσεως  χ: Πινακα 16.07 χ=0,4179 

 
9 Οριακή τιμή αντιστάσεως 

1
.1000

...

M

yA
Rd

fFB
N

γ

χ
= ,KN 

 
ΝRd=1901 ΚΝ 

 
 
 

Η οριακή τιμή έναντι λυγισμού NRd είναι:  

1,1.1000
235.21300.1.4179,0

=RdN ,KN όπου  F=21300 mm² 

                                                          fy=235 (N/mm2) 
 
Ισχύει η σχέση (Nsd=637KN)<(NRd=1901KN) 
Κατόπιν των ανωτέρων συμπεραίνουμε ότι με βάση τον υπολογισμό σε λυγισμό η 
διατομή αντέχει τη δεδομένη φόρτιση. 
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10.3 Υπολογισμός αντοχής  ελάσματος από το οποίο αναρτώνται τα καλώδια  
 Λαμβάνουμε το πάχος του ελάσματος t=28mm 
Από την σχεδίαση του ελάσματος προκύπτουν οι διαστάσεις αυτού,όπως 
φαίνονται στο σχήμα.10.05  

 
Η διατομή του ελάσματος F=28x1424=39872mm2 

 

Κρίσιμη τομή Τ-Τ 
  Υπολογίζουμε την οριακή εφελκυστική δύναμη της χρήσιμης διατομής στην 
κρίσιμη τομή θραύσεως με τον τύπο: 
 

NRd=
2.1000

..9.0
M

un fF
γ

, σε KN    

Όπου   Fn=F-ΔF χρήσιμη διατομή ράβδου, mm2 

            fu=εφελκυστική αντοχή υλικού, N/mm2 

 γΜ2=1,25 συντελεστής ασφαλείας έναντι του ορίου θραύσεως. 
ΔF=5x28x28=3920 mm2 

Fn=39872-3920=35952mm2 

 

NRd=
25.1.1000

360.35952.9.0 => NRd=9318 KN  
Το σύνολο τον οριζόντιων δυνάμεων στο έλασμα είναι οι οριζόντιες αντιδράσεις 
των καλωδίων οπώς φαίνεται και στο σχήμα 10.06:Nsd=302KN 
Άρα το έλασμα αντέχει την επιβαλλόμενη φόρτιση. 
 

 
Σ.Χ.10.05 
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 10.3.1Υπολογισμός αντοχής συγκόλλησης. 

 
Σ.Χ.10.06A 

 
Το κομβοέλασμα συνδέεται με τον πυλώνα μέσω συγκόλλησης και σε αυτό είναι 
συνδεδεμένα τα καλώδια. 
Σε αυτή την περίπτωση οι ραφές καταπονούνται από τέμνουσα δύναμη. 
Η ανάληψη της τέμνουσας γίνεται από τις δυο κατακόρυφες ραφές. Υπολογίζουμε 
τις αντίστοιχες επιφάνειες ήτοι: 
 
Πάχος ραφής: 
Το πάχος του κομβοελάσματος είναι t=30mm 
3mm< a< 0,7t  =>  3mm < a < 21mm 
a=15mm 
 
Επιφάνειες κατακόρυφων ραφών 
Fw,2=2a . ln,1= 2 .1,5 .130 = 390 cm2 

Επιτρεπόμενες τάσεις 
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Οι επιτρεπόμενες τάσεις για τις ραφές συγκόλλησης σε ελάσματα λαμβάνονται 
από τον πίνακα 10.02 ήτοι: 
-Επιτρεπόμενη τάση για διάτμηση τεπ=1,35 t/cm2 

¨Έλεγχος αντοχής ραφών. 
  Η τέμνουσα δύναμη αναλαμβάνεται από τις κατακόρυφες ραφές του σχήματος. 
Υπολογίζουμε την μέση διατμητική τάση  τm και την συγκρίνουμε με την 
επιτρεπόμενη, ήτοι: 
τm = Q/Fw,2= 63,7t/390cm2 =0,16/cm2 <τεπ =1,35 t/cm2  
 Η αντοχή της συγκόλλησης είναι επαρκής για να μεταβιβάσει τα φορτία στον 
πυλώνα.  
Πίνακας 10.02:Επιτρεπόμενες τάσεις ραφών συγκολλήσεις ,Kp/cm2 
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10.4 Σύνδεση καλώδιου με κύρια δοκό μέσω κομβοελάσματος. 
 
 
Η στήριξη της κατασκευής γίνεται δια συγκολλήσεως του κομβοελάσματος επί της 
κύριας δοκού. 
Προσδιορισμός των διαστάσεων του κομβοελάσματος και  της ραφής 
συγκόλλησης 

1. Υπολογισμός πάχους κομβοελάσματος. 
 Το πάχος του κομβοελάσματος προεκτιμήθηκε σε t=30mm και θα ελεγχθεί πιο 
κάτω. Η καταπόνηση που υφίσταται είναι κυρίως ο εφελκυσμός  η κάμψη και η 
διάτμηση. Στο σχήμα 10.07 έχουμε 
σχεδιάσει την λεπτομέρεια του με 
όλες τις απαραίτητες διαστάσεις. 
Κατά αρχή βρίσκουμε την κρίσιμη 
τομή θραύσεως . Η κρίσιμη τομή 
θραύσεως είναι η τομή Τ1-Τ1 η 
οποία έχει κέντρο βάρους το σημείο 
C. 
H ροπή των δυνάμεων ως προς το 
σημείο C είναι: 
M=Py.X1-Px.X2=P.X3 
Είναι προφανές ότι το κομβοέλασμα 
καταπονείται σε κάμψη και 
διάτμηση. 
Δημιουργούνται ορθές τάσεις λόγο 
της εφελκυστικής δύναμής Py και της της ροπής κάμψης η οποία δημιουργείται 
από την έκκεντρη εφαρμογή των δυνάμεων Py και Px. 
Διατμητικές τάσεις τπ παράλληλες προς την διεύθυνση της δύναμης P από την 
τέμνουσα P(Q). 
Αντοχή κομβοελάσματος:  
 
τπ= 22 160

90
14394

cm
Kp

cm
kp

A
Q ==  

σ = 23 240
450

.107955
cm

Kp
cm

cmKp
W
M

x

==  

σν  = ≤+ 22 .3τσ σεπ 

σν  =366 ≤2cm
Kp σεπ=1400 2cm

Kp   

45 .XFM = =14394Kp.7,5cm=107955Kp.cm 

 

b = 3 cm 
h = 30 cm 
A=b.h=90cm2 

 
 
Ix=b.h3/12=3.303/12=6750cm4 

 
 
Wx=I/ex=6750cm4/15cm=450cm3 
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10.4.1Αντοχή συγκολλήσεως του κομβοελάσματος στην κύρια δοκό: 
 
Υπολογισμός ραφής συγκολλήσεως 
κομβοελάσματος. 
Η σύνδεση του κομβοελάσματος με 
την κύρια δοκό θα γίνει δια 
συγκολλήσεως με εξωραφές και στις 
δυο πλευρές επί μήκους 600mm. Για 
μια άριστη συγκόλληση οι ραφές θα 
είναι συνεχής περιμετρικά χωρίς 
λοξά μέρη στις γωνίες. Δηλαδή το 
σύνολο των ραφών θα σχηματίζει το 
ορθογώνιο του σχήματος . 
(α) Πάχος ραφής  
Το πάχος του κομβοελάσματος είναι 
30mm 
Από τις σχέσεις έχουμε : 
3mm<α<0,7.t => 3mm<α<21  
Λαμβάνουμε α=10mm 

(β)Μήκος ραφής 
Τα ωφέλιμα μήκη των ραφών προκύπτουν από τα μήκη των                   
αντίστοιχων πλευρών ορθογωνίου του σχήματος 10.08 ήτοι: 
Ln,1=L1= 600mm(μεγάλη πλευρά) 
Ln,2=L2= 30mm(μικρή πλευρά) 
Τα ωφέλιμα μήκη των ραφών είναι ίσα με τα πραγματικά εφόσον δεν 
υπάρχουν λοξά μέρη στα άκρα. Επίσης το μήκος ραφής L1 πρέπει να 
βρίσκεται μεταξύ των ορίων που ορίζει η σχέση,ήτοι:          
 10α< L1 <100α => 10x10<600 <100x10 => 100<600<1000  η οποία 
πράγματι ισχύει. 
 
(γ)Επιφάνεια ραφής  
Η ανάληψη των ορθών τάσεων γίνεται από το σύνολο των ραφών,ενώ η 
ανάληψη της τέμνουσας γίνεται από τις δύο επιμήκεις ραφές . Για το λόγο 
αυτό υπολογίζουμε χωριστά τις αντίστοιχες επιφάνειες ήτοι: 

• Συνολική επιφάνεια (ορθές τάσεις ): 
Fw,1=2a(ln,1+ln,2)=2x1x(60+3)=126 cm2 

• Επιφάνεια κατακόρυφων ραφών(για τέμνουσα): 
Fw,2=2a.ln,1=2x1x60=120cm2 

(δ)Ροπή αδράνειας ραφής : 
Για το σύνολο των ραφών του σχήματος με εφαρμογή του τύπου 
προκύπτει. 

Iw= ( ) ⇒++=++ 2
33233

30.3.1.2
12
1.3

12
60.1.22...2

1212
..2 htataha Iw=41400 cm4  
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(ε) Επιτρεπόμενες τάσεις. 
Οι επιτρεπόμενες τάσεις για τις ραφές συγκολλήσεις σε ελάσματα από 
st37,φόρτισηΗ λαμβάνονται: 

• Επιτρεπόμενη τάση για εφελκυσμό από αξονική 
δύναμη:σεπ=1,35t/cm2 

• Επιτρεπόμενη τάση για εφελκυσμό από κάμψη: σεπ=1,35t/cm2 
• Επιτρεπόμενη τάση για διάτμηση: τεπ=1,35t/cm2 
• Επιτρεπόμενη τάση για έλεγχο της τάσης συγκρίσεως : 
σνεπ=1,35t/cm2 

(στ)Καταπόνηση ραφών συγκολλήσεως . 
Οι ραφές συγκολλήσεως του κομβοελάσματος καταπονούνται από τις εξής 
δυνάμεις: 

• Από αξονική δύναμη,αποτελούμενη από 
την κατακόρυφη συνιστώσα του καλωδίου. 
Η δύναμη έχει ήδη υπολογιστεί και είναι: 
Py=F5y=133KΝ=13300kp=13,3 t 

• Από τέμνουσά δύναμη προκύπτουσα από 
την οριζόντια συνιστώσα της δύναμης του 
καλωδίου ήτοι: 
Px=F5x=Q=54kn=5400kp=5,4t 

• Από ροπή κάμψεως ,προκύπτουσα από την 
έκκεντρη εφαρμογή των δυνάμεων Py  και 
Px ως προς το κέντρο βάρους C. Όπως 
φαίνεται στο σχήμα 10.09 

M= Px.Χ2+ Py.Χ1=5,4.50+13,3.35 =>Μ=735,5 t*cm 
(ζ)Έλεγχος αντοχής ραφών. 
Η τέμνουσα δύναμη αναλαμβάνεται από τις επιμήκεις ραφές. 
Υπολογίζουμε την μέση διατμητική τάση τm και την συγκρίνουμε με την 
επιτρεπόμενη, ήτοι: 
 Τm=Q/ Fw,2=5,4t/84cm2=0,064t/cm2 < τεπ=1,35t/cm2 

Επαρκές 
Η δυσμενέστερη ορθή τάση σ αναπτύσσεται στο αριστερό άκρο της ραφής 
στο οποίο η τάση λόγω της εφελκυστικής δύναμης Py προστίθεται με την 
τάση λόγω της ροπής κάμψης Μ, ήτοι:  
σ= Py/ Fw,1+Μ/Wx=13,3 t/126 cm2+735,5 t*cm/1335 cm3                           
=>σ=1 t/cm2 < σεπ=1,35t/cm2 
Επαρκές 
Η ροπή αντίστασης Wx  υπολογίζεται ως κάτωθι: 
Wx=Ιx/ez=41400cm4/(30+1)=1335cm3 
 
Κατόπιν των ανωτέρων συμπεραίνομε ότι η ραφή συγκολλήσεως είναι 
επαρκής για την σύνδεση του κομβοελάσματος επί της κύριας δοκού. 
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10.5 Αντοχή κοχλία συγκράτησης καλώδιου στον πυλώνα. 
 
Η μέγιστη αναλαμβανόμενη δύναμη από κοχλία είναι του καλώδιου 5.     
F5 =144KN  
Υπολογισμός κοχλία  συγκράτησης καλωδίου στο πυλώνα: 
Ο κορμός του κοχλία καταπονείται σε διάτμηση η δε άντυγα της οπής σε 
επιφανειακή σύνθλιψη.  
Ο υπολογισμός της κοχλίωσης γίνεται με προσδιορισμό των δυνάμεων 
αντοχής σε διάτμηση και σύνθλιψη άντυγας. 
 
Διάτμηση: Η αντοχή ενός κοχλία σε διάτμηση του κορμού Nν,Rd ανα 
επίπεδο διάτμησης υπολογίζεται ως εξής: 
-Εάν το επίπεδο διάτμησης τέμνει το λείο τμήμα του κορμού του κοχλία 
χρησιμοποιείται ο τύπος: 
 

Mb

ub
Rd

fFN
γν .1000
..6,0

, = ,σε KN 

 
Η διατμητική δύναμη σχεδιασμού Nν,sd προκύπτει ίση με το φορτίο 
σχεδιασμού F5 ήτοι Nν,sd= 144 KN 
Από πίνακα 10.03  
Επιλέγω κοχλία  8.8 Μ30 με Nν,Rd=271,4 KN 
Η αντοχή σε διάτμηση Nν,Rd του κοχλία που επέλεξα είναι σαφώς 
μεγαλύτερη από τη διατμητική δύναμη σχεδιασμού  Nν,sd. 
 
Σύνθλιψη άντυγας οπών: Η αντοχή ενός κοχλία σε σύνθλιψη άντυγας οπών  
Nb,Rd υπολογίζεται με τον τύπο: 
 

Mb

u
Rdb

ftdaN
γ.1000

....5,2
, = , σε KN 

 
Όπου: d= διάμετρος κοχλία  mm. 
           t =μικρότερο συνολικό πάχος ελάσματος κατά την μια διεύθυνση 
της καταβιβαζόμενης δύναμης, mm. 
           Fu = η αντοχή ελάσματος σε εφελκυσμό, N/mm2 

                γMb=1,25 συντελεστής ασφάλειας για κοχλίες 
           a= συντελεστής 
Δεδομένα: 
d = 30 mm 
t =30mm 
fu=430 N/mm2 

γMb=1,25   
a=1,5 
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5,1.1000
430.30.30.5,1.5,2

, =RdbN  

Nb,Rd=967,5 KN 
Η δύναμη σχεδιασμού Nb,sd προκύπτει ίση με το φορτίο σχεδιασμού F5 
ήτοι Nb,sd= 144 KN 
Οπότε Nb,sd= 144 KN< Nb,Rd=967,5 KN 
Είναι επαρκής για την σύνδεση μας. 
 
Πίνακας 10.03: Αναλαμβανόμενη δύναμη Nν,Rd από έναν κοχλία σε 
διάτμηση.;όταν το επίπεδο διάτμησης τέμνει το λείο τμήμα του κορμού,σε 
KN. 
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Πίνακας 10.04: Αναλαμβανόμενη δύναμη Nb,Rd από έναν κοχλία σε 
σύνθλιψη άντυγας οπών. 
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10.6 Υπολογισμός αντοχής καλωδίων: 
Η μέγιστη εφελκυστική δύναμη αναλαμβάνεται από το πέμπτο καλώδιο με 
δύναμη F5=N=144KN 
Τα καλώδια τα επιλέγω από τον πιο κάτω πίνακα 
Επιλέγω metric 6x36 IWRC(steel core) 
Με διάμετρο d=28mm με ελάχιστη εφελκυστική αντοχή 548KN. 
 
Πίνακας 10.04:Ελάχιστη εφελκυστική αντοχή καλωδίων  
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11.Λεπτομερής σχεδίαση πεζογέφυρας: 
Κατοψή πεζογεφύρας: 
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Πλάγια όψη: 

 
 
 
 



 

 78

Πρόσοψη πεζογέφυρας: 
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Συνδεση καλωδίων με των πυλώνα: 

 
 
Συνδεση καλωδίων με των πυλώνα(πλάγια όψη): 
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Λεπτομέρειες ένωσης κύριων δοκών(διατομής HEB600): 
 

 
 
Οψείς:( κατοψη, τομή,πλαγια οψη, 3D ) 
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Λεπτομέρειες συνδεσής διαδοκιδών(διατομής IPE200) με τις  κύριες 
δοκούσ(διατομής HEB600): 
Οψείς : 

 
 
Στήριξη πυλώνα στο βαθρο:Οψείς  
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Ελάσματα απο τα οποία αναρτώνται τα καλώδια: οψείς  
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Διαφορα αλλα σχέδια με λεπτομέρειες : 

 

 
 
 
 
 
 



 

 84

 
 
 



 

 85

ΒΙΒΛΙΟΓΡΑΦΙΑ  
 
I.Ελληνική 

1. Π.Α Βαθούνης  Μηχανική του απαραμόρφωτου στερεού 
2. Π.Α Βαθούνης  Τεχνική μηχανική αντοχή των υλικών 
3. Ιωάννης Χ. Ερμόπουλος  Σιδηρές και συμμικτές γέφυρες  
4. Ανδρέας Χρ. Γιαννόπουλος  Μεταλλικές κατασκευές  
5. Τζιολάς Αλ. Σιδηρές κατασκευές (θεωρία-Μεθοδολογία εφαρμογές) 
6. Φολκ Τζ. Ευρωκωδικάς 3 κατασκευές απο χάλυβα 
7. Εκδόσεις κλειδάριθμος  Σιδηρές κατασκευές Τ. β’ τόμος  

 
 
II.Ξένη 

1. M.S Troitsky DSC  Cable-stayed Bridges Theory and design 
 
 


